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1 Einführung 
1.1 Motivation 
Bauwerkslasten werden bei Flachgründungen über Fundamente in den Baugrund abgetra-
gen. Fundamente zur Lastverteilung sind erforderlich, da der Baugrund in der Regel wesent-
lich ungünstigere Festigkeitseigenschaften besitzt als die Baustoffe Beton oder Stahl. Fun-
damente stellen somit das Bindeglied zwischen Untergrund und Tragwerk dar. Infolge der 
Stützenlasten aus dem aufgehenden Bauwerk sind die Fundamente hohen Momenten- und 
Querkraftbeanspruchungen ausgesetzt, die zu einem Biege- oder Querkraftversagen führen 
können. Das lokale Querkraftversagen am Stützenanschnitt, bei dem ein kegelstumpfartiges 
Plattenteil aus dem Fundament herausgelöst wird, bezeichnet man als Durchstanzen. Neben 
dem Versagen des Fundamentkörpers ist auch ein Versagen des anstehenden Bodens unter 
dem Fundament möglich. Ein solches Bodenversagen kann zum Beispiel zu einem Versin-
ken des Bauwerks im Boden, zu einem Kippen des Fundamentes oder zu einem seitlichen 
Gleiten des Fundamentes auf dem Boden führen.  Die häufigsten Versagensarten von Fun-
damenten im Grenzzustand der Tragfähigkeit sind in Tabelle 1-1 zusammengefasst.  
Aus den unterschiedlichen Versagensarten (siehe Tabelle 1-1) ist ersichtlich, dass Funda-
mente die Schnittstelle zwischen den Aufgaben eines Tragwerksplaners und denen eines 
Geotechnikers bilden. Der Tragwerksplaner führt die Nachweise gegen ein Bauteilversagen 
und bemisst ein Fundament auf Biegung und Durchstanzen. Außerdem überprüft er die Be-
schränkung der Rissbreiten im Grenzzustand der Gebrauchstauglichkeit. Der Geotechniker 
führt die Nachweise gegen Baugrundversagen, indem er die Grundbruch-, Gleit- und Kippsi-
cherheit überprüft. Darüber hinaus prognostiziert er für den Nachweis des Grenzzustands 
der Gebrauchstauglichkeit die Größe der Setzungen. Hierbei beeinflussen sich die Ergebnis-
se der Fachplaner gegenseitig.  
Beim Nachweis der Biegetragfähigkeit benötigt der Tragwerksplaner Angaben zum Sohl-
spannungsverlauf vom Geotechniker, um das auftretende Biegemoment zu berechnen. Oft 
verzichtet der Tragwerksplaner auf Angaben des Geotechnikers und trifft stattdessen Verein-
fachungen. Auf das Beispiel der Biegetragfähigkeit bezogen geht der Tragwerksplaner ver-
einfachend von einer linearen Sohlspannungsverteilung unter Fundamenten aus, was nach 
DIN 1045-1 [DIN1045-1:2001] auch zulässig ist.  
Beim Nachweis der Durchstanztragfähigkeit dürfen der Querkraftbeanspruchung entgegen-
wirkende Einwirkungen innerhalb des sich ausbildenden Durchstanzkegels (siehe Piktog-
ramm in Tabelle 1-1) von der einwirkenden Querkraft in Abzug gebracht werden. Bei den 
hinsichtlich des Durchstanzens vergleichbaren Flachdecken sind dies z.B. Eigengewicht, 
Auf- und Nutzlasten oder bei vorgespannten Decken auch Umlenkkräfte der Spannglieder. 
Die Größe der Bodenreaktionskraft errechnet sich aus dem Integral der vorhandenen Sohl-
spannung [kN/m²] innerhalb des Durchstanzkegels [m²]. Somit haben die Größe und der Ver-
lauf der Sohlspannungen einen direkten Einfluss auf den Durchstanznachweis. DIN 1045-1 
erlaubt dem Tragwerksplaner – wie beim Nachweis der Biegetragfähigkeit – vereinfachend 
den Ansatz einer linearen bzw. gleichmäßigen Spannungsverteilung. Eine genauere Interak-
tion zwischen Bauwerk und Baugrund wird bei diesem Verfahren nicht berücksichtigt. Wäh-
rend die Vereinfachungen beim Nachweis der Biegetragfähigkeit nur einen geringen Einfluss 
auf die Bemessung haben [Schultze 1961], gibt es bislang keine gesicherten Erkenntnisse, 
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ob der Ansatz einer gleichmäßigen Sohlspannungsverteilung beim Durchstanznachweis eine 
auf der sicheren Seite liegende Vereinfachung darstellt. Allen bislang durchgeführten Versu-
chen zum Durchstanzen ist gemeinsam, dass sie nicht auf realem Boden durchgeführt wur-
den.  
Tabelle 1-1 Zusammenfassung der wichtigsten Versagensarten von Fundamenten im 
Grenzzustand der Tragfähigkeit 
Versagensart graphische Darstellung normative  Regelung 
Grundbruch (Versagen des Bau-
grunds):  
Bei Überschreitung der Tragfähig-
keit des Bodens nehmen die 
Setzungen überproportional zu. 
Das Fundament sinkt mit einer 
Kippbewegung ein und schiebt 
seitlich den Boden weg.  
 
DIN 1054 
[DIN1054:2007],
DIN 4017 
[DIN4017:2006] 
 
Gleiten (Versagen des Baugrunds): 
Die horizontale Komponente der in 
der Sohlfläche angreifenden Ein-
wirkung ist größer als der entge-
genwirkende Widerstand aus 
Scherkraft und Erdwiderstand.  
DIN 1054 
[DIN1054:2007] 
Kippen (Verlust der Lagesicher-
heit): 
Infolge der unbekannten Kippkante 
wird der Nachweis über die Einhal-
tung der zulässigen Ausmittigkeit 
der Sohldruckresultierenden ge-
führt. 
 
DIN 1054 
[DIN1054:2007] 
Biegeversagen (Versagen des 
Bauwerks): 
Die Biegetragfähigkeit des Funda-
mentes wird überschritten.  
 
DIN 1045-1 
[DIN1045-1: 
2001] 
Durchstanzversagen (Versagen 
des Bauwerks): 
Im Bereich der Fundament-
Stützenverbindung entstehen hohe 
Querkraftbeanspruchungen, die ein 
lokales Querkraftversagen verursa-
chen.  
 
DIN 1045-1 
[DIN1045-1 
2001], 
Heft 525 [DAf03] 
Die Fundamente wurden stattdessen  beispielsweise auf Stahlfedern („car springs“) [Richart 
1948] gebettet, um den Baugrund zu simulieren. In anderen Versuchen wurde die um 180° 
gedrehte Fundamentunterseite durch parallel geschaltete hydraulische Pressenpakete belas-
tet [Dieterle, Steinle 1981], [Dieterle, Rostásy 1987], [Kordina, Nölting 1981], demzufolge 
liegen keine durch Versuche abgesicherten Erkenntnisse zur Spannungsverteilung unter 
Fundamenten bei Erreichen der Durchstanzlast vor.  
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Ein Grund für den vereinfachten Ansatz einer gleichmäßigen Spannungsverteilung auch 
beim Durchstanznachweis ist, dass analytische Lösungen für die Spannungsverteilung unter 
Fundamenten nur für linear elastisches oder ideal plastisches Bodenverhalten existieren 
[Boussinesq 1885], [DIN4017:2006]. Der tatsächliche Verlauf der Sohlspannungsverteilung 
ist nichtlinear und variiert mit der Größe der aufgebrachten Belastung.  
Zum Durchstanzverhalten von Deckenplatten sind in der jüngeren Vergangenheit eine Viel-
zahl von Versuchen durchgeführt worden [Beutel 2003], [Tuchlinsky 2005]. Auf Grundlage 
der in [Staller 2001], [Beutel 2003] veröffentlichten Ergebnisse konnten empirische Tragmo-
delle zum Durchstanzverhalten von Deckenplatten mit und ohne Durchstanzbewehrung ge-
funden werden, die auch Eingang in DIN 1045-1 [DIN1045-1:2001] und Heft 525 des DAfStb 
[DAf03] gefunden haben. Fundamente haben in der Regel eine deutlich gedrungenere Form 
als Decken. Zudem verläuft bei Fundamenten der Schubrisswinkel mit etwa 45° deutlich stei-
ler [Dieterle, Rostásy 1987] als dies bei Flachdecken der Fall ist. Bei Flachdecken bildet sich 
der Durchstanzkegel in einem Winkel  von etwa 30° bis 35° bezogen auf die Horizontale aus 
[Staller 2001], [Beutel 2003]. Infolge der genannten Unterschiede können die an Flachde-
cken kalibrierten Gleichungen von DIN 1045-1 [DIN1045-1:2001] nicht ohne Weiteres auf 
Fundamente übertragen werden.  
1.2 Ziele und Inhalte der Arbeit 
Ziel der vorliegenden Arbeit ist die Ermittlung der tatsächlichen Sohlspannungsverteilung bei 
Erreichen der Durchstanztraglast und die Flächenermittlung des tatsächlichen Durchstanz-
kegels. Damit kann die Bodenreaktionskraft unterhalb des Durchstanzkegels beim Durch-
stanzen von Fundamenten ermittelt werden. Auf Basis der gemeinsam mit dem Lehrstuhl 
und Institut für Massivbau durchgeführten Versuche wird ein Vorschlag zur Anpassung der 
Bemessungsgleichung zum Durchstanzen von Einzelfundamenten erarbeitet, der es ermög-
licht, die tatsächliche Spannungsverteilung in der Sohlfuge zu berücksichtigen.  
Aufgrund der sehr unterschiedlichen Bemessungsregelungen in den internationalen Normen 
werden in Kapitel 2 die wichtigsten normativen Regelungen zum Durchstanzen von Funda-
menten in Anlehnung an den von Ricker/Hegger bearbeitet Teil aus [Hegger et al. 2005] ge-
genübergestellt. Zudem werden die bisherigen Erkenntnisse zum Durchstanzen und zur 
Sohlspannungsverteilung unter Fundamenten aus der Literatur vorgestellt und bewertet. 
In Kapitel 3 der Arbeit werden fünf Durchstanzversuche an Fundamenten vorgestellt, die im 
Rahmen eines gemeinsamen Forschungsprojektes in Zusammenarbeit mit dem Lehrstuhl 
und Institut für Massivbau (IMB) der RWTH Aachen durchgeführt wurden [Hegger et al. 
2005]. Es wurden vier Fundamente ohne und ein Fundament mit Durchstanzbewehrung un-
tersucht. Die Versuchsergebnisse werden in Kapitel 4 vorgestellt und bewertet. 
In Kapitel 5 wird eine von Ricker/Hegger in [Hegger et al. 2005] hergeleitete Bemessungs-
gleichung zum Durchstanznachweis bei Fundamenten vorgestellt, die eine Neigung des 
Durchstanzkegels von 45° bezogen auf die Horizontale berücksichtigt. Der Ansatz basiert auf 
einer Versuchsdatenbank, die insgesamt 204 Durchstanzversuche an Fundamenten beinhal-
tet [Hegger et al. 2005].   
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Um die eigenen Ergebnisse hinsichtlich der Sohlspannungsverteilung zu verifizieren,  ist eine 
Erweiterung der Datenbasis zur Sohlspannungsverteilung unter Fundamenten unerlässlich. 
Die Auswertung geeigneter Daten aus der Literatur und die eigenen Ergebnisse führen zu 
einem Berechnungsansatz, durch den die Bodenreaktionskraft unterhalb des Durchstanzke-
gels realitätsnah erfasst werden kann. Dieser Ansatz wird in Kapitel 6 vorgestellt. 
Abschließend werden der weitere Forschungsbedarf analysiert und die Ergebnisse der Arbeit 
zusammengefasst. 
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2 Stand der Kenntnisse 
2.1 Durchstanzen von Fundamenten 
Im Bereich der Verbindung von Fundamentplatte und aufgehender Stütze entstehen hohe 
Querkraftbeanspruchungen, die zu einem Durchstanzversagen des Fundamentes führen 
können. Der sich aus dem Fundament herauslösende, kegelstumpfförmige Plattenteil ist aus 
dem Rissbild (Bild 2-1) ersichtlich. Der Bruchmechanismus wird z.B. in [Kordina, Nölting 
1986] oder [Hegger 2001] beschrieben: Zunächst entstehen an der Fundamentunterseite 
radial verlaufende, bei Laststeigerung auch ringförmig verlaufende Biegerisse. Im Inneren 
des Fundamentes bildet sich unter einer Neigung von ca. 45° zur Horizontalen ein Schubriss, 
der auf der Plattenunterseite in dem äußersten ringförmigen Biegezugriss beginnt und in der 
Biegedruckzone des Fundamentes endet. Die durch den Biegezugriss stark eingeschnürte 
Betondruckzone um den Stützenanschluss ist sowohl radial als auch tangential hohen 
Druckbeanspruchungen ausgesetzt. Es bildet sich ein in der Literatur als Druckring bezeich-
neter Bereich um den Stützenanschluss, der dreiaxial auf Druck belastet ist. Bei Laststeige-
rung wird die Druckzone weiter eingeschnürt, bis ein Versagen der Betondruckstreben im 
Bereich des Stützenanschnitts eintritt. Erst nach dieser primären Versagensursache folgt 
sekundär das für das Durchstanzversagen typische Herausschieben des Durchstanzkegels 
aus der Platte. 
 
 
 Bild 2-1 Entwicklung des Rissbildes beim Durchstanzvorgang in Anlehnung an [Heg-
ger 2001] 
In den vergangenen Jahrzehnten wurden zahlreiche mechanische und halbempirische Mo-
delle zum Durchstanzverhalten von Platten entwickelt. Die Modelle lassen sich z.B. nach 
[Staller 2001] und [Beutel 2003] in folgende Kategorien einteilen, wobei die Übergänge zum 
Teil fließend sind: 
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(a) Modelle auf Grundlage von starren Plattensegmenten  
(b) Modelle auf Grundlage der Plastizitätstheorie  
(c) Fachwerkmodelle 
(d) Modelle auf Grundlage der Bruchmechanik  
(e) Durchstanzen als Folge eines lokalen Verbundversagens 
(f) Numerische Modelle 
(g) (Halb-) Empirische Modelle 
Es existiert allerdings bis heute kein theoretisches Modell, mit dem das Durchstanzverhalten 
von Platten exakt beschrieben werden kann. Aufgrund des hohen Berechnungsaufwandes 
sind die meisten theoretischen Ansätze zum Durchstanzen für die Bemessungspraxis zudem 
nur bedingt oder gar nicht geeignet. Der Vorteil der (halb-) empirischen Modelle liegt in der 
einfachen Anwendung, da die benötigten Parameter direkt oder mit geringem Berechnungs-
aufwand bestimmt werden können. Aus diesem Grund basieren die Bemessungsgleichun-
gen der in dieser Arbeit untersuchten nationalen und internationalen Normen auf (halb-) em-
pirischen Modellen. Kordina gibt in [Kordina, Nölting 1986] an, dass ein Verfahren als Resul-
tat empirisch-statistischer Auswertungen von Versuchsergebnissen mechanisch nicht inter-
pretierbar und deshalb nicht befriedigend sei, in Ermangelung eines Tragmodells jedoch 
Stand der DIN 1045 (88) [DIN1045:1988]. Der Begriff „halbempirisch“ bedeutet, dass die 
Einflussparameter auf den Durchstanzwiderstand qualitativ erfasst sind und deren Gewich-
tung empirisch festgelegt werden.  
Der Biegebewehrungsgrad beeinflusst die Verdrehung der Plattensegmente und das Öffnen 
der sich aus den ringförmigen Rissen an der Fundamentunterseite entwickelnden Schubris-
se. Somit ergibt sich bei einem höheren Biegebewehrungsgrad auch ein größerer Durch-
stanzwiderstand. Im Vorgriff auf den Vergleich der Bemessungsnormen ist es erstaunlich, 
dass die US-amerikanische Norm ACI 318-02 [ACI:2002] den Biegebewehrungsgrad trotz 
dieses Einflusses bei der Berechnung des Durchstanzwiderstandes nicht berücksichtigt.  
Ferner ist der Einfluss der Betondruckfestigkeit auf den Durchstanzwiderstand offensichtlich, 
da bei Platten ohne Querkraftbewehrung das Erreichen der Tragfähigkeit mit dem Druckver-
sagen des Betons im Bereich des Stützenanschnitts einhergeht. Zudem werden die statische 
Nutzhöhe sowie der Maßstabseffekt bei der Ermittlung des Durchstanzwiderstandes nach 
den empirischen Modellen berücksichtigt. Die Gewichtung der Einflussparameter ist physika-
lisch nicht zu erklären und erfolgte im Wesentlichen durch die Auswertung von Durchstanz-
versuchen. 
Kritisch anzumerken ist, dass die Datenbasis der Versuche, mit Hilfe derer die Bemessungs-
gleichungen entwickelt wurden, dem anwendenden Ingenieur häufig nicht bekannt ist. So 
kann er beispielsweise nicht erkennen, dass der empirische Bemessungsansatz nach 
DIN 1045-1 an Flachdecken kalibriert ist.  Infolge der deutlich kleineren Biegeschlankheit von 
Flachdecken gegenüber Fundamenten kann dieser nicht ohne weiteres auf Fundamente 
übertragen werden.  
Einwirkungen, die beim Durchstanzen innerhalb des Durchstanzkegels der Stützenlast lie-
gen, wirken dem Durchstanzversagen entgegen (Bild 2-2) [DIN1045-1:2001], [Smoltczyk et 
al. 2001]. Dies wird bei der Berechnung der Durchstanzlast berücksichtigt, indem die einwir-
kenden Kräfte innerhalb des Durchstanzkegels von der einwirkenden Stützenlast subtrahiert 
werden. 
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Bild 2-2 Der Stützenlast entgegenwirkende Kräfte innerhalb des Durchstanzkegels als 
2-dimensionale (links) und 3-dimensionale Darstellung (rechts) 
Während bei Flachdecken diese entgegenwirkenden Kräfte (z.B. Eigengewicht der Decke 
sowie Nutz- und Auflasten) einfach zu bestimmen sind und von Ihrer Größenordnung eine 
untergeordnete Rolle spielen, wirken bei Fundamenten die um ein Vielfaches größeren Bo-
denpressungen (hier vereinfacht als gleichförmig verteilt dargestellt) als Reaktionskräfte. Die 
Größe der Bodenreaktionskraft hängt von zwei Fragestellungen ab: 
1. Wie ist die Verteilung der Sohlspannung unterhalb des Durchstanzkegels? 
2. Wie ist der kritische Rundschnitt und somit der Durchstanzkegel an der Fundamen-
tunterseite definiert? 
Sämtliche untersuchte Normen treffen Vereinfachungen hinsichtlich der Sohlspannungen. Es 
ist demnach zulässig, unter zentrisch belasteten Fundamenten eine konstante Spannungs-
verteilung anzunehmen. Diese Annahme basiert u.a. auf den Ergebnissen von Schultze 
[Schultze 1961]. Sofern eine außermittige Belastung vorliegt, wird mit einer linear verteilten 
Spannungsverteilung gerechnet, die nach dem Spannungstrapezverfahren ermittelt wird. 
Dieterle beschäftigt sich in [Dieterle, Rostásy 1987] ansatzweise mit der realen Spannungs-
verteilung unter Fundamenten. Dieterle war bekannt, dass die tatsächliche Spannungsvertei-
lung unterhalb des Fundamentes nicht geradlinig sondern von verschiedenen Parametern 
abhängig ist. Letztlich kommt Dieterle zu dem Ergebnis, dass für die Aussagekraft der 
(Durchstanz-) Versuche im übrigen die Verteilung der Bodenpressungen von untergeordne-
ter Bedeutung ist. Sofern sie bekannt ist, lassen sich die den Bruch auslösenden Schnittgrö-
ßen bestimmen. Dieterle vertritt die Ansicht, dass „die Versuchsergebnisse auf jede Art der 
Bodenpressungsverteilung übertragbar seien“.  
Der Nachweis gegen Durchstanzen wird entlang des kritischen Rundschnitts geführt. Der 
kritische Rundschnitt entspricht dem angenommen Durchstanzkegel an der Fundamentun-
terseite. Der Neigung des angenommenen Durchstanzkegels und somit die Lage des kriti-
schen Rundschnitts ist in den internationalen Normen unterschiedlich geregelt (Bild 2-3). 
Folglich variieren die Bodenreaktionskraft und die resultierenden Einwirkungen auf das Fun-
dament. Durch Verwendung verschiedener Gleichungen zur Beschreibung des Durchstanz-
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widerstandes können hinsichtlich der Durchstanzlast dennoch vergleichbare Ergebnisse be-
rechnet werden. Die Gleichung zur Berechnung des Durchstanzwiderstandes wird somit dem 
Rundschnitt angepasst, so dass der kritische Rundschnitt letztendlich eine Rechenhilfsgröße 
darstellt. 
Um einen leistungsfähigen Bemessungsansatz zu finden, der das Durchstanzverhalten von 
Fundamenten realitätsnah beschreibt, müssen Einwirkungen und Widerstände so genau wie 
möglich erfasst werden. Der kritische Rundschnitt sollte dem realen Bruchkegel so genau 
wie möglich entsprechen. Der Bruchkegel stellt sich bei Flachdecken mit etwa 33,7° gemes-
sen zur Horizontalen flacher ein als bei Fundamenten (etwa 45° zur Horizontalen) [Staller 
2001], [Beutel 2003], [Dieterle, Rostásy 1987]. Diesbezüglich wäre eine Unterscheidung in 
den Normen zwischen Fundamenten und Flachdecken wünschenswert. Dies ist zum gegen-
wärtigen Zeitpunkt in den internationalen Normen mit Ausnahme von EC2 [EC03] und dem 
hier nicht näher untersuchten Model Code 90 (als „Vorgängernorm“ des EC2) nicht der Fall.  
 
Bild 2-3 Darstellung des kritischen Rundschnittes nach den unterschiedlichen interna-
tionalen Normen 
2.1.1 Durchstanzbemessung nach nationalen und internationalen Normen 
Im Folgenden werden die verschiedenen normativen Bemessungsgleichungen für das 
Durchstanzen von Fundamenten ohne Schubbewehrung vorgestellt. Es werden dabei die 
Rechenansätze nach DIN 1045-1 [DIN45-1:2006], Eurocode 2 [EC03], ACI 318-02 
[ACI:2002] und British Standard 8110-1:1997 [BS97] miteinander verglichen.  
Der Normenvergleich basiert auf einem von Ricker/Hegger in [Hegger et al. 2005] erstellten 
Vergleich. Zum Zwecke dieses Vergleiches ist es infolge unterschiedlicher Sicherheitsbei-
werte erforderlich, die rechnerische Durchstanzbruchlast Vu (vergleichbar mit dem charakte-
ristischen Widerstand) durch den Teilsicherheitsbeiwert des Widerstandes zu dividieren. Das 
Ergebnis ist dann durch den Teilsicherheitsbeiwert der Einwirkung zu dividieren. Man erhält 
so den charakteristischen Wert der Durchstanzlast (vergleichbar mit dem charakteristischen 
Wert auf der Einwirkungsseite). Der Unterschied zwischen rechnerischer Durchstanzlast und 
dem charakteristischen Widerstand besteht in der Berücksichtigung des innerhalb des kriti-
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schen Rundschnittes wirkenden Anteils der Stützenlast. Zur Berechnung der rechnerischen 
Durchstanzlast wird die Gleichung des charakteristischen Durchstanzwiderstandes durch 
den Faktor (1-Acrit/A) dividiert. Die charakteristische Durchstanzlast ergibt sich demnach zu: 
FR
Ek
V
V γγ ⋅=
enDurchstanzu, und 
⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛ −
=
A
A
V
V
crit
ctRk
1
,
enDurchstanzu,   
γR Teilsicherheitsbeiwert des Widerstandes (= γc; „c“ für concrete) 
γF  Teilsicherheitsbeiwert der Einwirkung  
Vu  rechnerische Durchstanzbruchlast [=charakteristischer Durchstanzwiders-
tand dividiert durch (1-Acrit/A)] 
Die unterschiedlichen Teilsicherheitsbeiwerte für Einwirkungen und Widerstände sind in Ta-
belle 2-1 zusammengefasst (vgl. [Hegger et al. 2005]), wobei für die Einwirkungen ein kom-
binierter Teilsicherheitsbeiwert aus ständigen und veränderlichen Einwirkungen ermittelt 
wurde. Das Verhältnis aus ständigen und veränderlichen Einwirkungen wurde in Anlehnung 
an die Veröffentlichung von König und Tue [König, Tue 2003] zu 2:1 gewählt. 
Tabelle 2-1 Vergleich der Teilsicherheitsbeiwerte für Einwirkungen γF und Widerstände γR 
im Grenzzustand der Tragfähigkeit, siehe auch [Hegger et al. 2005] 
1 2 3 4 5 
Normen 
Teilsicherheits-
beiwert für 
ständige  
Einwirkungen 
Teilsicherheits-
beiwert für 
veränderliche 
Einwirkungen 
gemittelter Teilsicherheitsbei-
wert der Einwirkungen  
Teilsicherheits-
beiwert für den 
Widerstand 
(Beton) 
γG γQ γF = (γG ⋅ 2 + γQ ⋅ 1) / 3 γR 
Eurocode 2 1,35 1,5 1,40 1,5 
DIN 1045-1 1,35 1,5 1,40 1,5 
ACI 318-02 1,4 1,6 1,47 1,33 
BS 8110-1:1997 1,4 1,6 1,47 1,25 
 
Durchstanzbemessung nach DIN 1045-1 
Die Regelungen zum Durchstanzen nach DIN 1045-1 [DIN1045-1:2001]1 gelten für Funda-
mente und Flachdecken gleichermaßen. Einschränkend ist zu beachten, dass der Vollquer-
schnitt des Bauteils mindestens um das Maß 1,5 d über den kritischen Rundschnitt hinaus-
ragen muss. Dies ist bei Fundamenten in der Praxis nur selten der Fall. Ein Fundament mit 
einer statischen Nutzhöhe von 55 cm (Bauteilhöhe ca. 60 cm) und einer 40 cm breiten Stütze 
müsste eine Kantenlänge von 3,70 m besitzen, damit obiges Kriterium erfüllt ist. Bauprak-
tisch üblich sind 2 m bis 2,50 m.  
                                                
1 Im Folgenden wird auf die erneute Nennung dieser Literaturquelle aus Gründen der Übersichtlichkeit verzichtet. 
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DIN 1045-1 trifft keine Aussage zu den Fällen, bei denen dieses Kriterium nicht erfüllt ist. 
Insofern besteht möglicherweise die Gefahr, dass der anwendende Ingenieur bei zu kleinen 
Abmessungen auf den Durchstanznachweis verzichtet, sofern ihm die Erläuterungen zu 
DIN 1045-1 nach Heft 525 des DAfStB [DAf03] nicht bekannt sind. Auf die Hinweise nach 
Heft 525 [DAf03] wird an späterer Stelle eingegangen. 
Die Vorgängernorm DIN 1045 (1988) [DIN1045:1988] führte den kritischen Rundschnitt im 
Abstand von 1,0 d vom Stützenanschnitt und nahm somit eine Neigung des Durchstanzke-
gels von 45° an. DIN 1045-1 führt den Nachweis im Abstand von 1,5 d (Bild 2-4), basierend 
auf den Kenntnissen an Flachdecken, z.B. von Staller und Beutel [Staller 2001], [Beutel 
2003]. Die Neigung des Durchstanzkegels beträgt somit 33,7° bezogen auf die Horizontale.  
 
Bild 2-4 Kritischer Rundschnitt um Lasteinleitungsflächen nach DIN 1045-1 
Bei der Abminderung der (einwirkenden) Stützenkraft durch die Bodenreaktionskraft dürfen 
jedoch nur 50% der Fläche innerhalb des kritischen Rundschnittes angesetzt werden. In den 
anderen untersuchten Normen darf dem mechanischen Verständnis entsprechend die ge-
samte Fläche innerhalb des kritischen Rundschnittes zur Berechnung der Bodenreaktions-
kraft verwendet werden.  
Nach DIN 1045-1 ist die Geometrie des kritischen Rundschnittes so zu wählen, dass die 
Stütze mit möglichst geringem Umfang umschlossen wird. Dies bedeutet, dass der Nach-
weisschnitt bei runder Stütze ebenfalls rund und bei rechteckiger Stützengeometrie ebenfalls 
rechteckig ist. Die Ecken sind auszurunden (Bild 2-4). 
Für die Nachweisführung werden die Bemessungswerte der Einwirkungen und der Wider-
stände gegenübergestellt, wobei die Kräfte auf den Umfang des kritischen Rundschnitts be-
zogen werden. 
[MN/m],ctRdEd vv ≤  
Der Bemessungswert der einwirkenden Stützenlast vEd auf den kritischen Rundschnitt be-
rechnet sich zu: 
 
u
Vv EdEd
⋅= β   
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VEd  Bemessungswert der einwirkenden Stützenlast [MN]   
β Beiwert zur Berücksichtigung der Auswirkung von Momenten in der Last-
einleitungsfläche. Hier ist β = 1,0 infolge der zentrischen Belastung (β = 
1,05 für Innenstützen). 
u Umfang des kritischen Rundschnitts [m] 
Die einwirkende Stützenlast Vd darf um den entlastend wirkenden Anteil aus der Bodenpres-
sung reduziert werden. Die für das Durchstanzen maßgebende Bemessungseinwirkung VEd  
berechnet sich zu: 
 critmdEd AVV ⋅⋅−= 5,0σ  
  
σm = Vd /A mittlere Sohldruckspannung [MN/m²]  
Acrit Fläche des kritischen Rundschnitts [m²] 
A  Fundamentfläche [m²] 
Auf der Widerstandsseite wird der Bemessungswert der aufnehmbaren Stützenlast bestimmt 
zu: 
 ( )[ ] dfv cdcklctRd ⋅⋅−⋅⋅⋅⋅⋅= σρκη 12,010014,0 3/11,  
η1= 1,0   Beiwert für Beton, für Normalbeton hier η1 = 1,0 [-]  
0,2/2001 ≤+=κ d  Einfluss der Bauteildicke (Maßstabsfaktor) [-]  
d = (dx + dy)/2  mittlere statische Nutzhöhe (d in [mm])  
ρl   mittlerer Biegebewehrungsgrad [-] 
   ⎪⎭
⎪⎬⎫⎪⎩
⎪⎨⎧≤⋅= 02,0;4,0
yd
cd
lylxl f
fMinρρρ ; 
   mit 
xx
sx
lx db
a
⋅=ρ  , yy
sy
ly db
a
⋅=ρ  
asx, asy   Gesamtbewehrungsquerschnitt in x- bzw. y- Richtung [mm²] 
fck   charakteristische Betondruckfestigkeit eines Prüfzylinders [MN/m²] 
σcd   Betondruckspannungen in x- bzw. y- Richtung [MN/m²]. Diese sind 
bei Einzelfundamenten normalerweise gleich Null und werden im Fol-
genden nicht weiter berücksichtigt, sofern mögliche Schubspannun-
gen in der Sohlfuge nicht angesetzt werden. 
Der Bemessungswiderstand vRd,ct enthält bereits den Teilsicherheitsbeiwert für Beton γc = 1,5. 
Es ergibt sich eine rechnerische Stützenbruchlast Vu,DIN 1045-1: 
 ( )
⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛ ⋅−
⋅⋅⋅⋅⋅⋅⋅=−
A
A
dufV
crit
cklc
DINu 5,01
10014,0 3/1
11045,
ρκγ  
Unter Berücksichtigung der Teilsicherheitsbeiwerte reduziert sich die charakteristische 
Durchstanzlast nach DIN 1045-1 zu:  
Seite 12 Kapitel 2: Stand der Kenntnisse 
 ( )
⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛ ⋅−⋅
⋅⋅⋅⋅⋅⋅=−
A
A
dufV
crit
F
ckl
DIN 5,01
10014,0 3/1
11045
γ
ρκ  
 
Durchstanzbemessung nach Heft 525 des DAfStB 
Bei gedrungenen Fundamenten befindet sich der Nachweisschnitt im Abstand von 1,5 d vom 
Stützenrand nach DIN 1045-1 oftmals außerhalb des Fundaments. Infolge der steileren Nei-
gung der Druckstreben schlägt Heft 525 [DAf03]2 für Fundamente mit ar ≤ 2,0 d (Bild 2-5) 
einen Nachweisschnitt im Abstand von 1,0 d vom Stützenrand vor, dies entspricht einem 
Durchstanzwinkel von 45°. Ein Abzug der Bodenpressung von der einwirkenden Querkraft 
innerhalb des kritischen Rundschnitts ist dabei in voller Höhe möglich. Da mit abnehmendem 
Abstand des Nachweisschnittes zum Stützenanschnitt die mehraxiale Betonbeanspruchung 
anwächst, erhöht sich der Durchstanzwiderstand. Aus diesem Grund darf der Durchstanzwi-
derstand bei sonst identischen Bemessungsgleichungen im Verhältnis des Umfangs der 
Nachweisschnitte u1,5d/u1,0d erhöht werden. Die Erhöhung darf mindestens mit dem Wert 1,2 
angesetzt werden. Durch dieses Verfahren wird ein gleitender Übergang zum Durchstanzen 
von schlanken Platten geschaffen. 
 
Bild 2-5 Abmessungen eines gedrungenen Fundamentes mit ar ≤ 2,0 d nach Heft 525 
Der Bemessungswiderstand vRd,ct enthält bereits den Teilsicherheitsbeiwert für Beton γc=1,5. 
Es ergibt sich eine rechnerische Stützenbruchlast Vu,Heft 525: 
 
( )
d
d
crit
dcklc
Heftu u
u
A
A
duf
V
0,1
5,10,1
3/1
525,
1
10014,0 ⋅
⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛ −
⋅⋅⋅⋅⋅⋅⋅= ρκγ  mit 2,1
0,1
5,1 ≥
d
d
u
u
 
Unter Berücksichtigung der Teilsicherheitsbeiwerte reduziert sich die charakteristische 
Durchstanzlast nach Heft 525 zu:  
 
( )
d
d
crit
F
dckl
Heft u
u
A
A
duf
V
0,1
5,10,1
3/1
525
1
10014,0 ⋅
⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛ −⋅
⋅⋅⋅⋅⋅⋅=
γ
ρκ
 mit 2,1
0,1
5,1 ≥
d
d
u
u
 
                                                
2 Im Folgenden wird auf die erneute Nennung dieser Literaturquelle aus Gründen der Übersichtlichkeit verzichtet. 
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Durchstanzbemessung nach EC2  
Die in EC2 [EC03]3 berücksichtigten Einflussfaktoren zur Berechnung des Durchstanzwiders-
tandes sind identisch zu denen in DIN 1045-1. Im Gegensatz zu DIN 1045-1 ist der Nach-
weis beim EC2 aber nicht nur entlang des kritischen Rundschnittes zu führen, sondern auch 
am Stützenanschnitt:  
„Entlang des Stützenrundschnittes oder des Rundschnittes um die Lasteinleitungsfläche ist 
in der Regel der maximale Durchstanzwiderstand nicht zu überschreiten“.  
Dieser Nachweis am Stützenanschnitt wurde vermutlich aus dem Querkraftnachweis an Bal-
ken abgeleitet, der ein Druckstrebenversagen im Beton verhindern soll. Des Weiteren ist die 
Lage des kritischen Rundschnittes nach EC2 nicht festgelegt, sondern iterativ zu ermitteln. 
Im EC2 wird gezielt auf Fundamente hingewiesen:  
„Rundschnitte in einem Abstand unter 2,0 d sind in der Regel zu berücksichtigen, wenn der 
konzentrischen Last ein hoher Druck (z.B. Bodenpressung auf das Fundament) …der Kraft-
einwirkung entgegensteht.“ 
Der kritische Rundschnitt liegt innerhalb von 2,0 d vom Stützenanschnitt (Bild 2-6) und ist so 
zu bestimmen, dass der Widerstand gegen Durchstanzen minimal wird. Die Lage des kriti-
schen Rundschnittes beeinflusst sowohl die Einwirkungen als auch die Widerstände, wes-
halb eine geschlossene Lösung nicht möglich und ein iteratives Vorgehen notwendig ist. 
 
Bild 2-6 Kritischer Rundschnitt um Lasteinleitungsflächen nach EC2 
Nach Abschnitt 6.4 ist der Nachweis gegen Durchstanzen entlang des kritischen Rundschnit-
tes für ein Fundament ohne Schubbewehrung erbracht, wenn cRdEd vv ,≤ und 
max,RdEd vv ≤ nachgewiesen werden kann. 
vEd Bemessungswert der einwirkenden Schubspannung 
vRd,c Bemessungswert der aufnehmbaren Schubspannungen einer Platte ohne 
Schubbewehrung im kritischen Rundschnitt 
vRd,max Bemessungswert der aufnehmbaren Schubspannungen einer Platte am 
Stützenanschnitt 
Der Bemessungswert der einwirkenden Schubspannung vEd ergibt sich zu: 
 
du
V
v
i
redEd
Ed ⋅⋅=
,β  
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VEd,red reduzierter Bemessungswert der aufzunehmenden Stützenlast 
β Beiwert zur Berücksichtigung der Auswirkung von Momenten in der 
Lasteinleitungsfläche, hier: β = 1,0 (zentrische Belastung)  
ui Umfang des betrachteten Rundschnitts [m] 
d mittlere statische Nutzhöhe, d = (dx + dy)/2 [m] 
Bei Fundamentplatten darf die einwirkende Querkraft VEd um den günstig wirkenden Anteil 
aus der Bodenpressung innerhalb der kritischen Fläche A0 reduziert werden. 
 VEd,red = VEd - ΔVEd 
VEd  einwirkende Stützenlast   
ΔVEd Resultierende aus der Bodenpressung innerhalb der betrachteten 
kritischen Fläche ΔVEd = σm⋅Acrit  
A0 kritische Fläche  
σm mittlere Bodenpressung 
Der Bemessungswert der aufnehmbaren Schubspannungen eines Fundamentes ohne 
Schubbewehrung ergibt sich zu: 
 
⎪⎪⎭
⎪⎪⎬
⎫
⎪⎪⎩
⎪⎪⎨
⎧
⋅⋅⋅⋅
⋅⋅⋅⋅⋅⋅
=
a
dfk
a
dfkC
Maxv
ck
cklcRd
cRd 2035,0
2)100(
2/12/3
3/1
,
,
ρ
mit 
c
cRdC γ
18,0
, =  
γc  Sicherheitsbeiwert für den Beton, γc = 1,5  
k  Einfluss der Bauteildicke (Maßstabsfaktor): 0,2/2001 ≤+= dk  (d [mm]) 
ρ  mittlerer Bewehrungsgrad [-]: 02,0≤⋅= lylxl ρρρ   
fck  charakteristische Betondruckfestigkeit eines Prüfzylinders [MN/m²]  
a  Abstand von der Umrandung der Stütze bis zum betrachteten Umfang ui 
  0 < a < 2d 
Für vEd = vRd,c lässt sich die rechnerische Durchstanzlast VRundschnitt,EC2 für den EC2 aus den 
obenstehenden Gleichungen ableiten. In der Bemessungsgleichung für den Durchstanzwi-
derstand ist der Teilsicherheitsbeiwert der Einwirkungsseite bereits enthalten. Die rechneri-
sche Bruchlast nach EC2 entlang des kritischen Rundschnittes ergibt sich zu: 
⎪⎪⎭
⎪⎪⎬
⎫
⎪⎪⎩
⎪⎪⎨
⎧
⎟⎠
⎞⎜⎝
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⋅⋅
⎟⎠
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A
aA
dau
a
fk
dau
A
aA
a
dfk
MaxV
ickc
i
ckl
ECtRundschnitu )(1
)(2035,0
;)(
)(1
2)100(18,0
0
2/12/3
0
3/1
2,,
γρ
 
Dividiert durch die Teilsicherheitsbeiwerte auf der Widerstands- und Einwirkungsseite ergibt 
sich die charakteristische Durchstanzlast (Gebrauchslast)  VRundschnitt zu:  
                                                                                                                                                     
3  Im Folgenden wird auf die erneute Nennung dieser Literaturquelle aus Gründen der Übersichtlichkeit verzichtet. 
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Darüber hinaus begrenzt der EC2 wie oben erwähnt die einwirkende Schubbeanspruchung 
am Stützenanschnitt: 
du
Vv EdEd ⋅= 0
 
VEd einwirkende Querkraft  
u0 Stützenumfang [m] 
d (mittlere) statische Nutzhöhe [m] 
Der Widerstand am Stützenanschnitt berechnet sich wie folgt: 
cdRd fvv ⋅⋅= 5,0max,  mit ⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛ −⋅=
250
][16,0 MPafckν und 
c
ck
cd
ff γ=  
Am Stützenanschnitt ist zusätzlich das Kriterium vEd ≤ vRd,max einzuhalten. Durch Gleichsetzen 
der obigen Gleichungen und Multiplikation mit dem Teilsicherheitsbeiwert auf der Wider-
standsseite erhält man die rechnerische Bruchlast Vu,Stützenanschnitt,EC2:  
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Dividiert durch die Teilsicherheitsbeiwerte auf Widerstand- und Einwirkungsseite ergibt sich 
die charakteristische Durchstanzlast zu:  
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Bei der Berechnung der möglichen Querkraftbeanspruchung ist die kleinere Beanspruchung, 
die sich aus den Kriterien am Stützenanschnitt und entlang des kritischen Rundschnittes 
ergibt, für die Bemessung maßgebend. 
⎭⎬
⎫
⎩⎨
⎧=
chnittStützenans
tRundschnit
EC V
V
MinV 2  
Das Kriterium am Stützenanschnitt wird in der Regel für geringe Betondruckfestigkeiten fck 
und kleine Stützenumfänge u0 maßgebend (vgl. z.B. Bild 2-14 und Bild 2-15). 
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Durchstanzbemessung nach BS 8110-1:1997 
Die Einflussparameter auf die Berechnung des Durchstanzwiderstandes nach der britischen 
Norm BS 8110-1:1997 [BS97]4 sind identisch zu denen in DIN 1045-1 und EC2. Wie bei 
DIN 1045-1 wird der kritische Rundschnitt im Abstand von 1,5 d vom Stützenanschnitt ge-
führt. Nach BS 8110-1 darf im Gegensatz zu DIN 1045-1 die gesamte Fläche von Acrit unter-
halb des Durchstanzkegels zur Berechnung der Bodenreaktionskraft angesetzt werden (nach 
DIN 1045-1 lediglich 50% von Acrit). Nach BS 8110-1 ist die Form des kritischen Rundschnit-
tes unabhängig von der Stützengeometrie immer rechteckig (Bild 2-7). Ähnlich der Vorge-
hensweise beim EC2 gibt es neben der Bemessung im kritischen Rundschnitt noch zwei 
Kriterien, die die Schubspannung am Stützenanschnitt begrenzen.  
 
Bild 2-7 Kritischer Rundschnitt nach BS 8110-1:1997 (1,5 d vom Stützenanschnitt) 
Für die Bemessung entlang des kritischen Rundschnittes gilt, dass der Bemessungswert der 
Querkrafteinwirkung v kleiner oder gleich dem Bemessungswert des Querkraftwiderstandes 
sein muss.  
cvv ≤  
Die einwirkende Schubspannung v wird auf den kritischen Rundschnitt bezogen: 
 
du
Vv ⋅=  
V einwirkende Stützenlast  
u Umfang des rechteckigen Schnittes im Abstand lp = 1,5⋅d  
d statische Nutzhöhe 
Die einwirkende Stützenlast V berechnet sich für Fundamente unter Berücksichtigung der 
entlastend wirkenden Bodenpressung innerhalb des definierten rechteckigen Schnittes: 
 critm ANV ⋅−= σ  
 
N Stützenlast  
σm mittlere Sohldruckspannung σm = N/A  
A gesamte Sohlfläche des Fundamentes  
Acrit Teilfläche unterhalb des angenommenen Durchstanzkegels 
                                                
4 Im Folgenden wird auf die erneute Nennung dieser Literaturquelle aus Gründen der Übersichtlichkeit verzichtet. 
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Die zulässigen Schubspannungen auf der Widerstandseite entlang des kritischen Rund-
schnittes werden in Abhängigkeit von der Betondruckfestigkeit wie folgt berechnet (siehe 
auch [Heg07]): 
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As  Querschnittsfläche der vorhandenen Biegebewehrung in [mm²]  
bv Fundamentbreite [mm]  
d statische Nutzhöhe [mm]  
γc Sicherheitsbeiwert bei Schubbeanspruchung ohne Schubbewehrung (1,25) 
fc,cube  Betondruckfestigkeit [N/mm²] oder [MN/m²] 
Für v=vc lässt sich die rechnerische Bruchlast Vu,Rundschnitt,BS 8110-1 aus den obenstehenden 
Gleichungen ableiten.  
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Dividiert durch die Teilsicherheitsbeiwerte der Widerstands- und Einwirkungsseite ergibt sich 
die charakteristische Durchstanzlast im kritischen Rundschnitt zu:  
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Darüber hinaus gilt für die einwirkende Schubbeanspruchung am Stützenanschnitt: 
du
Vv ⋅= 0
 
V einwirkende Querkraft ohne Abzug einer Bodenpressung  
u0 Stützenumfang 
d statische Nutzhöhe 
Der charakteristische Widerstand am Stützenanschnitt berechnet sich wie folgt: 
 ⎪⎭
⎪⎬
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MPa
f
Maxv cubecnschnittc,Stützena
5
8,0 ,  
Am Stützenanschnitt ist ebenfalls das Kriterium v≤vc einzuhalten. Für v=vc,Stützenanschnitt lässt 
sich die rechnerische Bruchlastlast Vu,Stützenanschnitt,BS 8110-1 berechnen zu:  
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Bereinigt um die Teilsicherheitsbeiwerte auf der Widerstandsseite ergibt sich die rechneri-
sche Durchstanzlast VStützenanschnitt,BS 8110-1:  
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Bei der Berechnung der möglichen Querkraftbeanspruchung ist die kleinere Beanspruchung, 
die sich aus den Kriterien am Stützenanschnitt und entlang des kritischen Rundschnittes 
ergibt, für die Bemessung maßgebend. 
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−
−
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Durchstanzbemessung nach ACI 318-02 
Der Durchstanzwiderstand nach der US-amerikanischen Norm ACI 318-02 [ACI:2002]5 un-
terscheidet sich hinsichtlich der Einflussparameter und der Lage des kritischen Rundschnit-
tes von den zuvor genannten europäischen Normen. Der Längsbewehrungsgrad ρ geht im 
Gegensatz zu den bisher genannten Normen nicht in den empirischen Ansatz des 
ACI 318-02 ein. Der Nachweisschnitt wird zudem im Abstand von d/2 vom Stützenanschnitt 
geführt (Bild 2-8). 
 
Bild 2-8 Abmessungen des betrachteten Durchstanzkegels nach ACI 318-02 
Beim Durchstanznachweis werden die einwirkenden Schubspannungen vu, die mit den Teil-
sicherheitsbeiwerten 1,4 für ständige und 1,6 für Verkehrslasten beaufschlagt sind, mit den 
aufnehmbaren Schubspannungen vc verglichen. Der Faktor Φ reduziert den Schubwider-
stand und beträgt 0,75: 
 cu vv Φ≤  
Die einwirkende Schubspannung vu ergibt sich zu: 
 
db
Vv uu ⋅= 0
 
Vu einwirkende Querkraft  
b0 Umfang des kritischen Rundschnitts  
d mittlere statische Nutzhöhe der Fundamentplatte im betrachteten Rund-
schnitt 
                                                
5 Im Folgenden wird auf die erneute Nennung dieser Literaturquelle aus Gründen der Übersichtlichkeit verzichtet. 
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Die einwirkende Stützenkraft darf um den Anteil der Sohldruckspannungen qu („ultimate va-
lue“) innerhalb des kritischen Rundschnittes reduziert werden. Es ergibt sich: 
 crituuu AqPV ⋅−=  
Pu einwirkende Stützenkraft  
Acrit Fläche des kritischen Rundschnittes  
qu Grenzwert der Sohldruckspannung LB
Pq uu ⋅=   
B, L Fundamentlänge und -breite 
Der anzusetzende Widerstand gegen ein Querkraftversagen vc ist der kleinste Wert der fol-
genden drei Gleichungen (in SI-Einheiten): 
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fc' Zylinderdruckfestigkeit des Betons nach 28 Tagen 
αs Parameter (= 40 für Innenstützen, = 30 für Randstützen und = 20 für Eck-
stützen) 
βc  Verhältnis lange Stützenseite zu kurzer Stützenseite (= L/B) 
b0  Umfang des kritischen Rundschnitts 
In den meisten Fällen (βc < 2) wird die dritte Formel maßgebend. Für vu = vc lässt sich aus 
den Formeln die Gleichung für die rechnerische Bruchlast an der Stütze Vu,ACI herleiten: 
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Bereinigt um die Teilsicherheitsbeiwerte ergibt sich die rechnerische Durchstanzlast nach 
ACI 318-02 im kritischen Rundschnitt zu:  
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Eine Begrenzung der Querkraftbeanspruchung am Stützenanschnitt gibt es beim ACI 318-02 
wie bei DIN 1045-1 nicht.  
2.1.2 Vergleichsrechnung nach den ausgewählten Normen  
Beim Vergleich der ausgewählten Normen ist erkennbar, dass der kritische Rundschnitt und  
die Teilfläche Acrit, innerhalb derer die mittlere Sohldruckspannung σm von der einwirkenden 
Querkraft abgezogen werden darf, sehr unterschiedlich definiert sind (vgl. Bild 2-3). Dies 
führt insbesondere bei gedrungenen Fundamenten zu einer rechnerisch unterschiedlichen 
einwirkenden Querkraft. Diese berechnet man durch Division der einwirkenden Stützenlast 
durch den Faktor (1-Acrit/AFundament).  
Anhand einer Vergleichsrechnung sollen die Unterschiede bei der Berechnung der Einwir-
kungen und Durchstanzlasten verdeutlicht werden. Diese basiert auf einem Fundament mit 
den Abmessungen 2,8m x 2,8m x 0,75 m, einem Bewehrungsgrad von 1,2% (Stahlstreck-
grenze 500MPa) und einer Betonfestigkeit von 25 MPa. Das Fundament wird zentrisch über 
eine quadratische Stütze mit einer Seitenlänge von 0,35 m belastet. Diese Vergleichsrech-
nung stellt eine Erweiterung der in [Hegger et al. 2005] vorgestellten und von Ricker/Hegger 
am IMB durchgeführten Vergleichsrechnung dar. Der Unterschied zur in [Hegger et al. 2005] 
veröffentlichten Vergleichsrechnung besteht in der getrennte Untersuchung der Kriterien am 
Stützenanschnitt (nach EC2 und BS 8110-1) und am kritischen Rundschnitt.  
In Bild 2-9 ist zunächst der Faktor (1-Acrit/AFundament) in Abhängigkeit von der Schubschlank-
heit λ für alle untersuchten Normen dargestellt. Um diesen Faktor darf die einwirkende Quer-
kraft unter Berücksichtigung der Bodenreaktionskraft reduziert werden.  
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Bild 2-9 Erhöhungsfaktor der einwirkenden Stützenlast infolge der Bodenreaktionskraft 
in Abhängigkeit von der Schubschlankheit 
Ein Durchstanzversagen für Fundamente mit einer Schubschlankheit von λ ≤ 1,5 ist nach 
DIN 1045-1 und BS 8110-1 nicht möglich, da in diesem Fall der kritische Rundschnitt außer-
halb der Fundamentfläche liegen würde. Für den EC2 kann eine solche Grenze infolge der 
iterativen Festlegung des Rundschnittes nicht angegeben werden. Eine genaue Abgrenzung, 
bis zu welcher Schubschlankheit λ ein Durchstanzversagen möglich ist, gibt es nicht und 
konnte aus der Auswertung der Durchstanzversuche nicht gewonnen werden. Aus diesem 
Grund werden sämtliche Kurven in den folgenden Diagrammen nur bis zu einer Schub-
schlankheit von λ etwa 1,2 durchgezogen. Für Schubschlankheiten λ zwischen 1,0 und 1,2 
sind die Kurven gestrichelt dargestellt, da ein Durchstanzversagen bei derart gedrungenen 
Fundamenten unwahrscheinlich ist. 
Aus Bild 2-9 wird ersichtlich, dass beim BS 8110-1 bereits ab einer Schubschlankheit von 
etwa 1,8 die einwirkende Stützenkraft um den Faktor 3,75 erhöht wird. Ursache hierfür ist die 
Lage des Rundschnittes im Abstand 1,5 d vom Stützenanschnitt. DIN 1045-1 führt zwar den 
kritischen Rundschnitt im selbem Abstand von der Stütze, lässt aber nur einen Abzug von 
50% der Bodenpressungen zu, was in Bild 2-9 berücksichtigt ist.  
Beim ACI 318-02 wird der kritische Rundschnitt im Abstand von 0,5 d zum Stützenanschnitt 
und somit sehr nahe an der Stütze geführt. Aus diesem Grund liefert der ACI 318-02 keine 
nennenswerte Reduktion für die Einwirkungen. Gleiches gilt für den EC2, der infolge seines 
iterativen Ansatzes zur Festlegung des kritischen Rundschnittes ebenfalls nur geringe Erhö-
hungsfaktoren auf der Einwirkungsseite berücksichtigt. Das iterative Vorgehen beim EC2 ist 
allerdings nur bei gleichzeitiger Berechnung des Durchstanzwiderstandes möglich und mit 
einem erhöhten Rechenaufwand verbunden.  
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Im Folgenden werden die Unterschiede bei der Berechnung der Durchstanzlasten in Abhän-
gigkeit von dem Bewehrungsgrad, der Betondruckfestigkeit und der Schubschlankheit (durch 
Variation der Fundamentseitenlänge) aufgetragen.  
Zur genauen Bewertung der Durchstanzgleichungen wird die Auswertung in zwei Schritten 
durchgeführt: Zunächst werden die zusätzlichen Kriterien zur Begrenzung der Spannungen 
am Stützenanschnitt bei der Nachweisführung nicht berücksichtigt. Die Berechnung der 
Durchstanzlast erfolgt somit ausschließlich im kritischen Rundschnitt, so dass die Qualität 
der empirischen Bemessungsgleichung an der Fundamentunterseite ohne Berücksichtigung 
des Nachweises am Stützenanschnitt bewertet werden kann. In einem zweiten Schritt folgt 
dann die Berechnung der Durchstanzlast unter Beachtung aller Kriterien. Da am Stützenan-
schnitt die Lage des kritischen Rundschnittes keine Rolle spielt, wird bei diesem Nachweis 
auch der Erhöhungssfaktor aus Bild 2-9 nicht berücksichtigt, sondern lediglich 1/(1-
AStütze/AFundament). Dieser Faktor beträgt auch für gedrungene Fundamente ungefähr 1,0. 
Zunächst wird der Einfluss der Zylinderdruckfestigkeit des Betons nach dem vorgestellten 
Verfahren in Bild 2-10 und Bild 2-11 dargestellt. 
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Bild 2-10 Bezogene Durchstanzlast ohne Schubbewehrung aufgetragen über der Zylin-
derdruckfestigkeit bei Nachweisführung nur im kritischen Rundschnitt 
Mit zunehmender Betonfestigkeit steigen die Durchstanzlast für alle Normen an, wobei der 
Unterschied im Exponenten (ACI 318-02: ⅓, übrige Normen: ½) nicht auffallend ist. 
Die hohe Durchstanzlast nach BS 8110-1 ist bemerkenswert, sofern das Kriterium am Stüt-
zenanschnitt nicht berücksichtigt wird (Bild 2-10). Unter Berücksichtigung des Kriteriums am 
Stützenanschnitt (Bild 2-11) ist die Durchstanzlast nach BS 8110-1 im Vergleich mit den üb-
rigen Normen am geringsten.  
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Bild 2-11 Bezogene Durchstanzlast ohne Schubbewehrung aufgetragen über der Zylin-
derdruckfestigkeit unter Berücksichtigung aller Bemessungskriterien  
Bei Berechnung der Durchstanzlast nach EC2 fällt auf, dass auch hier das Kriterium am 
Stützenanschnitt greift und diese reduziert. Ohne das Kriterium zur Begrenzung der Schub-
spannungen am Stützenanschnitt liefert der EC2 etwas günstigere Ergebnisse als DIN 1045-
1. Unter Berücksichtigung dieses Kriteriums kehren sich die Verhältnisse zumindest in die-
sem Beispiel und bis zu einer Zylinderdruckfestigkeit von etwa 38 MPa hingegen um. 
Stellt man die Durchstanzlast in Abhängigkeit vom Biegebewehrungsgrad dar, sind zwei Er-
gebnisse bemerkenswert. Die Durchstanzlast nach ACI 318-02 ist vom Biegebewehrungs-
grad unabhängig. Darüber hinaus ist die Durchstanzlast ohne Berücksichtigung der Zusatz-
kriterien am Stützenanschnitt nach BS 8110-1 etwa dreimal so groß wie nach den anderen 
Normen (Bild 2-12). Werden die beiden Kriterien am Stützenanschnitt hinzugezogen (Bild 
2-13), ist die Durchstanzlast nach BS 8110-1 im Vergleich mit den anderen internationalen 
Normen am geringsten. Für den Nachweis nach EC2 wird bereits ab einem Biegebeweh-
rungsgrad von 0,5% das Kriterium am Stützenanschnitt maßgebend. DIN 1045-1 ist ab ei-
nem Bewehrungsgrad von etwa 0,7% die Norm mit der größten charakteristischen Durch-
stanzlast und ermittelt bei dem gewählten Beispiel (mit einer Schubschlankheit λ = 1,73) 
ähnliche Werte wie Heft 525.  
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Bild 2-12 Bezogene Durchstanzlast ohne Schubbewehrung aufgetragen über den Bie-
gebewehrungsgrad bei Nachweisführung nur im kritischen Rundschnitt  
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Bild 2-13 Bezogene Durchstanzlast ohne Schubbewehrung aufgetragen über den Bie-
gebewehrungsgrad unter Berücksichtigung aller Bemessungskriterien 
Einen deutlichen Einfluss auf die Durchstanzlast hat neben den bisher genannten allgemein 
anerkannten Einflussfaktoren auch die Schubschlankheit λ. Dies gilt insbesondere für ge-
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drungene Fundamente mit Schubschlankheiten λ < 2, während sich die Ergebnisse z.B. bei 
Flachdecken mit größeren Schubschlankheiten λ > 3 einander angleichen (Bild 2-14). Die 
erheblichen Unterschiede der Durchstanzlast von gedrungenen Fundamenten sind auf die 
unterschiedliche Definition des Durchstanzkegels zurückzuführen.  
Nach BS 8110-1 darf die gesamte Bodenreaktionskraft innerhalb des Rundschnittes im Ab-
stand 1,5 d vom Stützenanschnitt von der einwirkenden Stützenkraft abgezogen werden (vgl. 
Bild 2-9), was ab einer Schlankheit λ kleiner als 2,0 zu einem exponentiellen Anwachsen der 
Durchstanzlast führt. Gleiches gilt etwas versetzt für DIN 1045-1, bei der allerdings nur 50% 
der Bodenreaktionskraft innerhalb des kritischen Rundschnittes im Abstand 1,5 d vom Stüt-
zenanschnitt abgezogen werden dürfen. Der Ansatz nach Heft 525, bei dem der kritische 
Rundschnitt innerhalb 1,0 d vom Stützenanschnitt zu führen ist (unter Ansatz der gesamten 
Sohlspannung), führt möglicherweise zu einer Überschätzung des rechnerischen Durch-
stanzwiderstandes bzw. zu sehr hohen Widerstandswerten bei geringen Schubschlankhei-
ten. 
Der EC2, bei dem der kritische Rundschnitt iterativ zu bestimmen ist, und der ACI 318-02 
liefern erheblich geringere Durchstanzlasten als BS 8110-1 und DIN 1045-1.  
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Bild 2-14 Bezogene Durchstanzlast ohne Schubbewehrung aufgetragen über die 
Schubschlankheit bei Nachweisführung nur im kritischen Rundschnitt 
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Bild 2-15 Bezogene Durchstanzlast ohne Schubbewehrung aufgetragen über die 
Schubschlankheit unter Berücksichtigung aller Bemessungskriterien 
Sofern das Kriterium der maximalen Querkrafttragfähigkeit am Stützenanschnitt berücksich-
tigt wird (Bild 2-15), ist die rechnerische Durchstanzlast nach BS 8110-1 am geringsten.  
Somit ist die empirische Durchstanzgleichung entlang des kritischen Rundschnitts nach 
BS 8110-1 praktisch ohne Bedeutung. Vielmehr ist das entscheidende Kriterium beim 
Durchstanzen immer der Querkraftnachweis am Stützenanschnitt, wodurch die Größe der 
Bodenreaktionskraft und die Schnittführung beim BS 8110-1 bedeutungslos werden.  
Für gedrungene Fundamente liegt die Vermutung nahe, dass DIN 1045-1 und Heft 525 
rechnerisch zu hohe Durchstanzlasten vorhersagen. Sowohl DIN 1045-1 als auch Heft 525 
legen den Rundschnitt nicht iterativ fest wie der EC2. Sie begrenzen auch nicht die zulässi-
gen Schubspannungen am Stützenanschnitt. Dies ist möglicherweise darauf zurückzuführen, 
dass die empirischen Gleichungen zum Durchstanzwiderstand an Flachdecken kalibriert 
wurden, bei denen die dem Durchstanzen entgegenwirkenden Kräfte von untergeordneter 
Bedeutung sind. Aus diesem Grund scheint es sinnvoll, auch bei DIN 1045-1 und Heft 525 
ein Bruchkriterium direkt am Stützenanschnitt einzuführen. 
Ein solches Kriterium verwendet der EC2, der bereits durch die iterative Lage des kritischen 
Rundschnittes insbesondere für gedrungene Fundamente geringere Durchstanzlasten als 
DIN 1045-1 berechnet. Trotz der iterativen Bestimmung des kritischen Rundschnittes wird 
beim EC2 in vielen Fällen der Querkraftnachweis am Stützenanschnitt maßgebend. Der 
ACI 318-02 verzichtet wie DIN 1045-1 auf einen gesonderten Nachweis am Stützenan-
schnitt. Dies ist beim ACI 318-02 nicht erforderlich, da der Nachweisschnitt per se sehr nahe 
am Stützenanschnitt liegt.  
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Die Ergebnisse des Normenvergleiches lassen sich wie folgt zusammenfassen: 
1. Die Berechnung der Durchstanztragfähigkeit nach den verschiedenen Normen führt 
zu sehr unterschiedlichen und zumindest nach BS 8110-1 nicht realitätsnahen Er-
gebnissen. Ursache hierfür sind im Wesentlichen die unterschiedlichen Nachweis-
schnitte. 
2. Durch die Begrenzung der maximal zulässigen Schubspannung am Stützenanschnitt 
führen BS 8110-1 und EC2 zusätzliche Kriterien ein, die in vielen Fällen maßgebend 
werden. Der eigentliche Durchstanznachweis unter Berücksichtigung der Bodenreak-
tionskraft wird nach BS 8110-1 nur in den seltensten Fällen maßgebend.  
3. Nach EC2 ist die Lage des Nachweisschnittes iterativ so zu bestimmen, dass die er-
rechnete mögliche Stützenlast minimal wird. Dieses Rechenverfahren ist deutlich 
komplizierter und erfordert mindestens einen programmierbaren Taschenrechner, 
führt aber zu realistischeren Ergebnissen insbesondere bei gedrungenen Fundamen-
ten. 
4. Unter Beachtung aller Kriterien zeigt DIN 1045-1 ebenso wie Heft 525 für Fundamen-
te mit einer geringen Schubschlankheit λ ≤1,6 deutlich höhere Durchstanzlasten als 
die übrigen Normen. Es liegt die Vermutung nahe, dass die Ergebnisse nach 
DIN 1045-1 für geringe Schubschlankheiten zu progressiv sind. Durch die Begren-
zung der Schubspannungen am Stützenanschnitt wie nach BS 8110-1 und EC2 
könnte dieses Problem gelöst werden. 
5. Die Einflussparameter zur Berechnung des Durchstanzwiderstandes sind in den 
internationalen Normen nicht einheitlich geregelt. Der ACI 318-02 berücksichtigt z.B. 
den Biegebewehrungsgrad nicht.  
 
2.2 Bisherige Ergebnisse von Durchstanzversuchen aus der Literatur 
Die empirischen Gleichungen, mit denen die Durchstanzlasten nach den normativen Rege-
lungen berechnet werden, basieren auf der Auswertung von Versuchsdaten. Aus diesem 
Grund werden im Folgenden die wichtigsten Versuche aus der Literatur zum Durchstanzen 
von Fundamenten vorgestellt. 
Im Gegensatz zum Durchstanzen von Deckenplatten ist das Durchstanzversagen von Ein-
zelfundamenten aufgrund hoher aufnehmbarer zentrischer Stützenlasten weniger weit er-
forscht. Ursache für die hohen Traglasten sind die größeren Bauteildicken von Fundamenten 
im Vergleich zu Flachdecken und die teilweise Abtragung der Lasten direkt in den Baugrund.  
Allen Durchstanzversuchen an Fundamenten aus der Literatur ist gemeinsam, dass die Fun-
damente nicht auf wahrem Baugrund aufgelagert waren und somit die Interaktion zwischen 
Baugrund und Bauwerk nicht berücksichtigt werden konnte. Dies ist auf den großen Aufwand 
bei Versuchen zur Sohlspannungsmessung unter Fundamenten zurückzuführen. Stattdes-
sen waren die Fundamente in den bisherigen Versuchen entweder auf Stahlfedern „car 
springs“ gelagert oder wurden auf den Kopf gestellt und durch hydraulische Pressen belas-
tet.  
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Eine ausführliche Übersicht der an Fundamenten durchgeführten Durchstanzversuche findet 
sich in [Dürr 2001] und [Harfst 2002] und wurden von Ricker/Hegger in [Hegger et al. 2005] 
nochmals neu zusammengestellt und um neuere Versuche ergänzt. Aus diesem Grund wer-
den an dieser Stelle die Versuche nur kurz beschrieben und die wesentlichen Ergebnisse 
zusammengefasst.  
2.2.1 Versuche von Richart 
Die Versuche von Richart [Richart 1948] wurden bereits in den 40er Jahren des letzten Jahr-
hunderts in den USA durchgeführt, bilden aber einen wesentlichen Bestandteil der Daten-
bank, die am Institut für Massivbau erstellt wurde. 150 der insgesamt in der Datenbank er-
fassten 204 Versuche stammen von Richart.  
  
Bild 2-16 Versuchsstand von Richart (li.), Stützenfußverstärkung (rechts) [Richart 1948] 
Die meist quadratischen Fundamente (l = b ≈ 2,13m) von Richart waren auf Stahlfedern („car 
springs“) gelagert und wurden über einen ebenfalls quadratischen Stützenstumpf von oben 
durch eine hydraulische Presse belastet (Bild 2-16).  
Die Bemessung der Platten erfolgte nach dem damalig gültigen ACI Building Code (1947) 
und dem Joint Committee Report (1940). Bei den in unterschiedliche Serien aufgeteilten 
Versuchen wurden unter anderem der Biegebewehrungsgrad, die Profilierung des Beweh-
rungsstahls, die Betonfestigkeit und die Grundrissform variiert, bei einer Versuchsserie wur-
de zudem der Stützenfuß verstärkt (Bild 2-16, rechts).  
Ein Durchstanzversagen konnte nur bei einem Teil der Versuche beobachtet werden, bei 
einigen Versuchen kam es unplanmäßig zu einem Biege- oder zu einem Verbundversagen.  
Für die Versuche, bei denen ein Durchstanzversagen beobachtet werden konnte, nahmen 
die aufnehmbaren Schubspannungen mit zunehmender statischer Nutzhöhe ab. Weitere 
Ergebnisse sind, dass der Einfluss der Grundrissform auf das Durchstanzverhalten vernach-
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lässigbar ist und dass durch eine Verstärkung des Stützenfußes Bewehrung eingespart wer-
den kann. 
2.2.2 Versuche von Dieterle, Leonhardt und Rostásy 
Dieterle führte in den 60er und 70er Jahren des letzten Jahrhunderts in Deutschland die ers-
ten umfangreich dokumentierten Durchstanzversuche an monolithischen Einzel- und Block-
fundamenten durch. Die Versuchsergebnisse sind in Heft 387 des DAfStB [Dieterle, Rostásy 
1987] und [Dieterle, Steinle 1981] veröffentlicht.  
Dieterle beschäftigte sich im Vorfeld der Versuche auch mit der Bodenreaktionskraft unter-
halb des Durchstanzkegels und wies darauf hin, dass sich diese während der Laststeigerung 
bis zum Bruch veränderte. Er sah in den Ergebnissen der an der Universität Karlsruhe 
durchgeführten Versuchen zur Sohlspannungsverteilung unter starren Fundamenten [Leus-
sink et al. 1966], [Wibel, Blinde 1971] jedoch eine Bestätigung für den Ansatz, dass die Sohl-
spannungen unter Fundamenten näherungsweise als geradlinig verteilt angenommen wer-
den kann. Bei einer Belastung unter Berücksichtigung des globalen Sicherheitsbeiwertes η = 
2,0 gegenüber einem Grundbruchversagen haben sich nach der Ansicht von Dieterle die 
Spannungsspitzen unter den Fundamenträndern bzw. –ecken abgebaut, ein Spannungsma-
ximum unter der Stütze hat sich noch nicht ausgebildet.  
Bei den Versuchen von Dieterle wurden die quadratischen Fundamente, in der Mehrzahl der 
Versuche mit einer Seitenlänge von 1,50 m und einer Bauteilhöhe von 0,32 m, auf dem Kopf 
stehend geprüft und waren auf einem Stützenstumpf gelagert (Bild 2-17, links). Die Funda-
mentunterseite wurde durch ein System von hydraulischen Einzelpressen belastet, um eine 
gleichmäßig verteilte Sohlspannung zu simulieren. In verschiedenen Versuchsserien, bei 
denen 13 nicht schubbewehrte und 5 schubbewehrte Fundamente untersucht wurden, er-
folgten Dehnungsmessungen in der Biegebewehrung und auf der Betonoberseite des Fun-
damentes. Zusätzlich wurden die Rissbreiten und die Durchbiegungen sowie die Riss- und 
Bruchlasten gemessen. Variiert wurden der Biegebewehrungsgrad, die Schubschlankheit 
durch Veränderung der Stützenbreite und die statische Nutzhöhe. Zusätzlich führte Dieterle 
einen Großversuch an einem quadratischen Fundament mit 3 m Seitenlänge und einer Bau-
teilhöhe von 80 cm (statische Nutzhöhe 76 cm) durch, um zu überprüfen, ob die unterschied-
lichen Versuchsergebnisse bei gedrungenen Fundamenten in erster Linie auf die Schub-
schlankheit oder die Plattendicke zurückzuführen sind. In einer weiteren Versuchsserie führ-
te Dieterle noch fünf Versuche an Blockfundamenten mit unterschiedlichen Abmessungen 
durch, auf die an dieser Stelle aber nicht detailliert eingegangen wird, da sich die Ergebnisse 
nicht wesentlich von denen der anderen Fundamentversuche unterscheiden. 
Die Ergebnisse der Versuche von Dieterle können wie folgt zusammengefasst werden: 
• Neben den Festigkeitseigenschaften des Betons und dem Biegebewehrungsgrad ist 
auch ein Einfluss der Schubschlankheit auf die im Versuch erreichten Schubspan-
nungen beim Durchstanzen vorhanden. Die Bruchschubspannungen gedrungener 
Platten sind deutlich niedriger als die schlanker Platten, so dass bei einigen Versu-
chen an gedrungen Platten nicht das geforderte Sicherheitsniveau nach 
DIN 1045 (88) [DIN1045:1988] erreicht wurde. Durch den Großversuch konnte bestä-
tigt werden, dass nicht die absolute Plattennutzhöhe sondern die Biegeschlankheit 
maßgebend ist. 
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• Dieterle hat bei gedrungenen Fundamenten auf der Fundamentoberseite, die infolge 
Biegung auf Druck beansprucht sein müsste, zum Teil nur sehr geringe oder gar kei-
ne Druckdehnungen an der Plattenoberseite gemessen. Dies konnte (im Vorgriff auf 
die Versuchsergebnisse in Kapitel 4) beim Versuch DF4 an einem gedrungenen Ver-
such bestätigt werden (siehe auch [Hegger et al. 2005]). Diese Beobachtungen legen 
die Vermutung nahe, dass bei gedrungenen Platten ohne Querkraftbewehrung mögli-
cherweise ein anderer Versagensmechanismus als bei schlanken Platten wirkt. 
• Die in den Versuchen gemessenen Schubspannungen beim Entstehen der Schräg-
risse wiesen eine ähnliche Abhängigkeit von Biegebewehrungsgrad, Betonfestigkeit 
und Schlankheit auf, wie später dann beim Bruch infolge Durchstanzen. Im Gegen-
satz zu Balken ist bei Fundamenten ohne Schubbewehrung nach dem Auftreten des 
Hauptschubrisses noch eine beträchtliche Laststeigerung möglich. 
• Die Neigung des Durchstanzkegels liegt bei etwa 45° bezogen auf die Horizontale. 
Die Form des Kegels ist nicht symmetrisch, wie aus Bild 2-17 (rechts) ersichtlich.  
Zusammenfassend stimmen die Ergebnisse der Fundamentversuche von Dieterle im we-
sentlichen mit denen von Richart überein. Letztere erreichten geringfügig höhere Schub-
spannungen beim Bruch, was Dieterle auf die abweichende Lastverteilung auf der Funda-
mentunterseite im Bruchzustand infolge der unterschiedlichen Zusammendrückung der Un-
terlage aus Stahlfedern zurückführt. 
 
  
Bild 2-17 Versuchsaufbau (links) und Durchstanzkegel (rechts) [Dieterle, Rostásy 1987] 
 
2.2.3 Versuche von Kordina und Nölting 
An der Technischen Hochschule Braunschweig führten Kordina und Nölting zum Teil zeit-
gleich mit Dieterle Ende der 70er und Anfang der 80er Jahre insgesamt 11 Durchstanzver-
suche an Einzelfundamenten ohne Schubbewehrung durch [Kordina, Nölting 1981], [Kordi-
na, Nölting 1986]. Kordina sieht einen Zusammenhang zwischen der Neigung des Durch-
stanzkegels und der Schubschlankheit des Bauteils. Für gedrungene Bauteile wie Funda-
mente ist die Neigung des Durchstanzkegels bezogen auf die Horizontale mit 45° steiler als 
bei schlanken Platten, wie sie bei Flachdecken vorkommen. 
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Kordina führte insgesamt elf Durchstanzversuche durch, wobei acht der elf Versuche au-
ßermittig belastet wurden. Der Versuchsaufbau ist dem von Dieterle ähnlich und schema-
tisch in Bild 2-18 dargestellt.  
 
Bild 2-18 Schematische Darstellung des Versuchsaufbaus [Kordina, Nölting 1981] 
Bei den Versuchen an den rechteckigen Fundamenten (Grundfläche 1,50 m x 1,80 m) wur-
den die statische Nutzhöhe, die Geometrie des Stützenstumpfes sowie der Biegebeweh-
rungsgrad in Längs- und Querrichtung variiert. Gemessen wurden die Stahl- und Betondeh-
nungen, der Schlupf der Bewehrungsstäbe und die Durchbiegungen.  
Kordina kommt zu der Erkenntnis, dass die Durchstanztragfähigkeit maßgebend durch die 
Biegebeanspruchung beeinflusst wird, die zu einer dreiaxiale Beanspruchung  der einge-
schnürten Plattendruckzone führt. 
2.2.4 Versuche von Hallgren 
Hallgren [Hallgren et al. 1998] untersuchte in Norwegen 14 Fundamente, von denen zwei im 
Grundriss rund und zwölf Fundamente quadratisch waren. Die Platten wurden auf dem Kopf 
stehend getestet, die Last wurde mit einer hydraulischen Presse unterhalb des Stützen-
stumpfes erzeugt. Die Fundamente wurden von 12 Zugstangen gehalten, die im Betonboden 
unterhalb der Presse und an der Fundamentsohle verschraubt waren. Diese Lagerung sollte 
annähernd den gleichen Effekt wie eine geradlinig verteilte Sohlspannung haben (Bild 2-19). 
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Bild 2-19 Versuchsaufbau von Hallgren (links) und Durchstanzkegel (rechs) [Hallgren et 
al. 1998] 
Die Seitenlänge der quadratischen Fundamente betrug 0,85 m, die kreisrunden Fundamente 
hatten einen Durchmesser von 0,96 m. Infolge der verhältnismäßig großen Bauteildicken von 
0,275 m (die statische Nutzhöhe betrug 0,25 m) sind die von Hallgren getesteten Fundamen-
te gedrungener als viele der zuvor untersuchten. Bei den Versuchen wurden primär der Bie-
gebewehrungsgrad und die Betondruckfestigkeit sowie die Art der Endverankerung variiert, 
bei drei Versuchen kam zudem eine Schubbewehrung zum Einsatz. Bei den Versuchen wur-
den neben den Dehnungen in Beton und Bewehrung auch die Durchbiegung sowie die auf-
gebrachte Belastung gemessen. 
Hallgren stellte in seinen Untersuchungen einen starken Einfluss der Betondruckfestigkeit 
auf das Durchstanzverhalten fest. Die Tragfähigkeit stieg mit der Betonfestigkeit in einem 
höheren Maße an als bei den Untersuchungen an schlankeren Platten. Des Weiteren stellten 
sich wesentlich steilere Neigungswinkel (ca. 50-60° bezogen auf die Horizontale) als bei 
Versuchen an schlankeren Fundamenten ein. 
 
2.2.5 Versuche von Timm  
Versuche zum Durchstanzen an Bodenplatten wurden erstmals von Timm [Timm 2003] an 
der Universität in Braunschweig durchgeführt. Hierbei wurden quadratische Plattenausschnit-
te auf dem Kopf stehend untersucht, wobei die Seitenlängen der Plattenausschnitte zwi-
schen 0,76 m und 1,08 m variierten. Die Fundamentunterseite war an acht Stellen aufgela-
gert, die Lastaufbringung erfolgte über den Stützenstumpf (Bild 2-20). Infolge des nicht flä-
chigen, sondern linienförmig angeordneten Widerlagers bildeten sich die Schrägrisse zwi-
schen Stützenanschnitt und Widerlager aus, so dass keine objektive Aussage zu dem sich 
einstellenden Neigungswinkel des Durchstanzkegels möglich ist. Durch unterschiedliche 
Bauteildicken und Seitenlängen wurde die Schubschlankheit variiert. Zudem kam bei sieben 
der insgesamt zehn Versuche eine Schubbewehrung zum Einsatz, wobei die Art der Schub-
bewehrung variierte (Bügel, Abstandhalter sowie Abstandhalter mit Kappen). 
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In den Versuchen wurden die Dehnungen in Beton (Druck- und Zugseite) und Bewehrung, 
die Stützeneindrückung sowie die Kolbenkraft und der Kolbenweg gemessen. 
 
    
Bild 2-20 Versuchsstand und Grundriss eines Fundamentes einschließlich Auflager 
[Timm 2003] 
Timm stellte fest, dass schlanke und gedrungene Platten ein unterschiedliches Tragverhalten 
hinsichtlich des Durchstanzens aufweisen. Schlanke Platten versagen, wenn die radiale 
Druckzone am Stützenanschnitt ihre Tragfähigkeit überschreitet, während gedrungene Plat-
ten infolge eines inneren Schrägrisses versagen, der sich bei Überschreitung der aufnehm-
baren Querzugspannungen bis zum Stützenanschnitt verlängert. 
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2.3 Sohlspannungsverteilung unter Fundamenten 
Ein für Fundamente zu entwickelnder empirischer Bemessungsansatz zum Durchstanzver-
sagen muss die Bodenreaktionskraft unterhalb des Durchstanzkegels möglichst genau er-
fassen. Neben der Neigung des Durchstanzkegels, aus der sich die Fläche Acrit berechnen 
lässt, ist eine realitätsnahe Ermittlung der Sohlspannungen unterhalb des Durchstanzkegels 
zur Bestimmung der Bodenreaktionskraft notwendig.  
Der Verlauf der Sohlspannungen hängt von vielen Einflussparametern ab (siehe z.B. 
[Pietsch 1983]), von denen die in der Literatur meistgenannten in Tabelle 2-2 zusammenge-
fasst sind.  
Tabelle 2-2 Einflussfaktoren auf die Sohlspannungsverteilung unter Fundamenten 
Baugrundverhältnisse Belastungsverhältnisse Bauwerksverhältnisse 
Reibungswinkel und Kohäsion  Belastungsniveau bezogen auf 
die Grundbruchlast 
Fundament- und Bau-
werkssteifigkeit 
Schichtung und Wichte Lastaußermittigkeit Gründungs- bzw. Einbinde-tiefe 
Wassergehalt 
Lastneigung und Laststellung 
Länge und Breite des Fun-
daments sowie deren Ver-
hältnis zueinander 
Lagerungsdichte bzw. Verformungs-
modul (Vorbelastung) 
Die Einflussparameter sind unterschiedlich zu gewichten. Aus diesem Grund sind die wich-
tigsten Parameter in Tabelle 2-2 unterstrichen dargestellt.  
2.3.1 Steifigkeitsverhältnis von Boden und Bauwerk 
Die Darstellungen in Bild 2-21 und in Bild 2-22 zeigen die Abhängigkeit der Sohlspannungs-
verteilung vom Steifigkeitsverhältnis zwischen Baugrund und Bauwerk, wenn auch stark ver-
einfacht in etwa für Gebrauchslastniveau. Zudem gelten die in Bild 2-21 (links) dargestellten 
Spannungsspitzen unter den Fundamentecken bzw. -rändern bei starren Fundamenten und 
steifem Baugrund nicht für die Grundbruchlast. Unmittelbar vor Erreichen der Grundbruchlast 
stellt sich eine konvexe Spannungsverteilung mit einem Maximum unterhalb der Stütze ein. 
Die Spannung lagert sich bei zunehmendem Lastniveau zur Fundamentmitte hin um, da der 
Boden unter den Fundamentecken plastifiziert (und sich das Fundament zunehmend durch-
biegt). Handelt es sich beispielsweise um einen weichen, bindigen Boden ist die Span-
nungsumlagerung unter Gebrauchslastniveau bereits weiter fortgeschritten als bei einem 
dicht gelagerten nichtbindigen Boden. In diesem Fall stellt sich die Spannungsverteilung 
nach Bild 2-21 (rechts) ein. 
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Bild 2-21 Qualitative Verteilung der Sohlspannungen bei starrerem Fundamentkörper   
Bei biegeweichen Fundamentplatten führen die Durchbiegungen des Fundaments dazu, 
dass bei steifem Untergrund die Sohlspannungen unter der Stütze größer sind als unter dem 
Rand (Bild 2-22, links). Bei dem für baupraktische Fälle nicht relevanten Fall eines weichen 
Bodens unter einem biegeweichem Fundament ergibt sich eine näherungsweise gleichmäßi-
ge Sohlspannungsverteilung (Bild 2-22 rechts).   
  
Bild 2-22 Qualitative Verteilung der Sohlspannungen bei biegeweichem Fundament   
Wann ein Bauwerk (bzw. dessen Gründungsplatte) gegenüber dem Baugrund als starr oder 
schlaff anzusehen ist, wird durch die „Systemsteifigkeit“ nach DIN 4018 [DIN 4018:1974] 
geregelt. Abhängig vom Berechnungsverfahren wird die Systemsteifigkeit für Bettungs- und 
Steifemodulverfahren durch die dimensionslosen Größen Kc und Ks [DIN 4018-Bb1:1981] 
wie folgt berechnet: 
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Eb E-Modul des Betonfundamentes [kN/m²] 
ks Bettungsmodul des Bodens [kN/m³] 
Es Steifemodul des Bodens [kN/m²] 
l Fundamentlänge [m] 
b Fundamentbreite [m] 
d Fundamenthöhe [m] 
Bei schlaffen Fundamenten nimmt die Systemsteifigkeit Ks bzw. Kc näherungsweise den 
Wert Null an, während sie bei starren Fundamenten gegen unendlich tendiert. Nach [Smolt-
czyk et al. 2001], [DIN4018-Bb1:1981] kann ein Fundament ab einer Systemsteifigkeit von 
Ks ≥ 0,1 als steif und somit nahezu starr angesehen werden. Die Verteilung der äußeren Be-
lastung hat ab Ks ≥ 0,1 keinen merklichen Einfluss auf die Sohldruckverteilung (Bild 2-23) 
[Bobe 1972]. In Bild 2-23 ist der Sohldruckbeiwert fp (durch Berechnungen ermittelt) darges-
tellt, der als Quotient aus „Spannungen im Randfeld des Gründungsbalkens und Sohlspan-
nungen im Mittelfeld“ definiert ist. Für starre Fundamente sind die Setzungen unter der ge-
samten Bauwerkssohle gleich groß, und es bildet sich unterhalb des Fundamentes keine 
Setzungsmulde aus.  
 
Bild 2-23 Einfluss der Systemsteifigkeit auf die Sohlspannungsverteilung nach [Bobe 
1972] 
Biegeweiche Fundamente mit Systemsteifigkeiten von Null biegen sich stark durch (Bild 
2-22, links), was bei steifem Boden zu einer Spannungskonzentration unterhalb der Stütze 
führt. Eine solche Spannungskonzentration unter der Fundamentmitte wäre für den Durch-
stanznachweis günstig, da die Bodenreaktionskraft unterhalb des Durchstanzkegels in die-
sem Fall größer ist als bei Ansatz einer konstanten Spannung in der Sohlfuge. In der Praxis 
sind biegeweiche Fundamente allerdings ungeeignet, um die für das Durchstanzen hohen 
Stützenlasten in den Baugrund einzuleiten. Solche Fundamente würden zudem auf Biegung 
versagen, so dass der Fall biegeweicher Fundamente bei den weiteren Betrachtungen nicht 
weiter untersucht wird. 
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Bild 2-24 Systemsteifigkeiten in Abhängigkeit vom Berechnungsverfahren nach [Graß-
hoff 1987]  
Bodenplatten können in der Regel den elastischen Bauwerken mit 0 < Ks < 0,1 zugeordnet 
werden. Das Durchstanzverhalten von Bodenplatten ist z.B. in [Timm 2003] näher beschrie-
ben und nicht Gegenstand dieser Arbeit. Aus diesem Grund konzentrieren sich die Untersu-
chungen in dieser Arbeit auf starre Fundamente, bei denen die Systemsteifigkeiten größer 
als 0,2 sind. Eine übersichtliche Darstellung der Steifigkeiten mit einer Zuordnung der Sys-
temsteifigkeiten zum elastischen Berechnungsverfahren findet sich in [Graßhoff 1987] (Bild 
2-24). 
 
2.3.2 Analytische Lösungen zur Sohldruckverteilung unter starren Funda-
menten 
Die ersten theoretischen Ansätze zur Bestimmung der Sohlspannungsverteilung gehen bis in 
das 19. Jahrhundert zurück. Boussinesq [Boussinesq 1885] hat bereits 1885 für einen elas-
tisch isotropen Halbraum mit konstantem Steifemodul Es gezeigt, dass sich unter starren, 
vertikal belasteten unendlich langen Gründungsstreifen (oder rotationssymmetrischen Fun-
damenten) die Sohldruckverteilung wie folgt berechnen lässt: 
 ( )
2
1
1
⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛−⋅
=
a
xa
Pxps π  [MN/m²].   
P aufgebrachte Belastung [MN/m] 
a halbe Fundamentbreite [m] 
x Abstand von der Fundamentmitte [m] 
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Bild 2-25: Sohlspannungsverteilung nach Boussinesq [Boussinesq 1885] unter einem 
mittig belasteten starren Fundament auf elastisch isotropem Halbraum 
Der Ansatz eines linear elastischen Stoffmodells, wie es der Theorie von Boussinesq zu 
Grunde liegt, schließt beliebige Zug- und Druckspannungen ein. Es fehlt eine Grenzbedin-
gung für zulässige Spannungszustände, wie zum Beispiel das Kriterium nach Mohr-
Coulomb. Aus diesem Grund können unter den Rändern des Fundamentes die in Bild 2-25 
dargestellten unendlich großen Bodenspannungen entstehen.  
Bachelier [Bachelier 1952] erweitert die Gleichung für die Sohldruckverteilung auf beliebige 
Rechteckfundamente: 
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Hinsichtlich des Durchstanzversagens gilt, dass unter Ansatz der Spannungsverteilung nach 
Boussinesq die Bodenreaktionskraft unterhalb des Durchstanzkegels geringer wäre als bei 
Ansatz einer geradlinigen Sohlspannungsverteilung. In diesem Fall würde die Bodenreakti-
onskraft überschätzt, und die derzeitige Form des Durchstanznachweises läge auf der unsi-
cheren Seite. 
Boussinesq erkannte zutreffend, dass die am Rand auftretenden theoretisch unendlich gro-
ßen Spannungen vom Baugrund nicht aufgenommen werden können und sich durch plasti-
sches Fließen auf einen endlichen Wert abbauen (Bild 2-25, gestrichelte Linie). Bei Laststei-
gerung schreitet die Plastifizierung der Randspannungen weiter fort. Es kommt zu einer 
Spannungsumlagerung zur Fundamentmitte hin, die erst bei Erreichen der Grundbruchlast 
abgeschlossen ist. Es stellt sich im Grenzzustand näherungsweise eine konvex verteilte 
Sohlspannungsverteilung z.B. nach Prandtl oder Buismann ein [Prandtl 1920], [Buismann 
1944], die aus Rechtecken und Dreiecken zusammengesetzt und ausgerundet ist. Diese 
Form der Spannungsverteilung ist von vielen Autoren beschrieben (Bild 2-26), eine umfas-
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sende Beschreibung der verschiedenen Ansätze findet sich in der Arbeit von Naujoks [Nau-
joks, Muhs 1963].  
Im Gegensatz zur konkaven Verteilung im elastischen Zustand liegt nun genau eine umge-
kehrte, konvexe Form der Sohlspannungsverteilung vor. Diese Form der Spannungsvertei-
lung gilt nur für den Grenzzustand des Grundbruchs und stellt somit keine allgemein gültige 
Lösung dar.   
Für den in Bild 2-26 dargestellten Fall der konvex verteilten Sohlspannungen ist die Boden-
reaktionskraft unterhalb des Durchstanzkegels größer als unter Ansatz einer gleichmäßigen 
Sohlspannungsverteilung nach DIN 1045-1. Somit wäre eine wirtschaftlichere Bemessung 
möglich.  
Tatsächlich fallen in der Praxis die Grundbruch- und Durchstanzlast nicht zusammen. Sofern 
die Durchstanzlast unterhalb der Grundbruchlast liegt, ist die Spannungsumlagerung von der 
Darstellung in Bild 2-25 zu der in Bild 2-26 noch nicht abgeschlossen, es stellt sich ein Zwi-
schenzustand ein (siehe Bild 2-27). Die Messung der Spannungsverteilung für verschiedene 
Belastungsniveaus ist Gegenstand der durchgeführten Versuche. 
 
Bild 2-26 Sohldruckverteilung nach Prandtl, Buisman, Fellenius und anderen Autoren 
unter einem mittig belasteten starren Fundament bei Grundbruchlast, z.B. 
[Prandtl 1920], [Fellenius 1929], [Buismann 1944], [Naujoks, Muhs 1963] 
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Bild 2-27 Schematische Darstellung der Sohldruckverteilung in Abhängigkeit vom Be-
lastungsniveau [Smoltczyk et al. 2001] 
 
2.3.3 Näherungsverfahren zur Spannungsermittlung unter Fundamenten  
Für den in der Praxis interessanten Bereich unterhalb des Grenzzustandes, in dem für den 
Boden sowohl elastisches als auch plastisches Materialverhalten zu berücksichtigen ist, exis-
tiert keine allgemein gültige Lösung zur Sohlspannungsverteilung. Aus diesem Grund haben 
sich in der Praxis verschiedene Näherungsverfahren (in der Regel nur gültig für ebene und 
axialsymmetrische Systeme [Schultze 1981]) durchgesetzt, wie das Spannungstrapezverfah-
ren, Bettungsmodul-, das Steifemodulverfahren oder Berechnungen mit Hilfe der Finiten-
Elemente-Methode. Eine übersichtliche Darstellung der Rechenverfahren findet sich unter 
anderem in [Schultze 1981]. Im Folgenden werden die einzelnen Ansätze kurz beschrieben 
und hinsichtlich Ihrer Eignung bewertet.  
 
Spannungstrapezverfahren 
Die rechnerisch einfachste Näherung zur Berechnung der Spannungsverteilung stellt das 
Spannungstrapezverfahren dar, bei dem ein linearer Verlauf der Sohlspannungen unterhalb 
des Fundamentes angenommen wird. Dabei bleiben die Steifigkeiten von Boden und Bau-
werk unberücksichtigt. Die Sohlspannung ist bei diesem Verfahren und mittiger Belastung 
konstant und bei außermittiger Belastung linear veränderlich (Bild 2-28). Unter der Annahme, 
dass in der Sohlfuge keine Zugspannungen übertragen werden, können mit Hilfe der Gleich-
gewichtsbedingungen ∑V=0 und ∑M=0 die Ordinaten der Randspannungen berechnet wer-
den. Hinsichtlich der Biegebemessung führt dieser Ansatz häufig zu einer Überbemessung 
[DIN4018:1974], [Schultze 1962], [Leussink et al. 1966], [Wibel, Blinde 1971], [Fiedler 2001], 
sofern nicht bei starren Fundamenten eine Lastkonzentration in Fundamentmitte vorliegt.  
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Bild 2-28 Spannungsverteilung nach dem Spannungstrapezverfahren 
Bettungsmodulverfahren 
Beim Bettungsmodulverfahren wird der Baugrund als ein eindimensionales System vonei-
nander unabhängiger elastischer Federn modelliert; die Federsteifigkeit bzw. die Proportio-
nalitätskonstante wird Bettungsmodul ks = σ/s [MN/m³] genannt. Der Bettungsmodul ist keine 
Bodenkonstante, sondern hängt unter anderem von der Schichtung und Steifigkeit des Bau-
grundes, dem Fundamentgrundriss, der Fundamentsteifigkeit und der Größe und Art der 
Belastung ab.  
Das System ist hierbei statisch unbestimmt, so dass das Steifigkeitsverhältnis von Baugrund 
und Bauwerk die Sohlspannungsverteilung beeinflusst. Der Sohldruck berechnet sich aus 
der Multiplikation von Federweg (Setzung) und Bettungsmodul (Bild 2-29). Das Bettungszif-
ferverfahren wurde 1867 von Winkler [Winkler 1867] zur Gründungsberechnung von Eisen-
bahnschienen entwickelt. 
 
Bild 2-29 Bettungsmodulverfahren als ein Modell voneinander unabhängiger Federn 
[Ziegler 2007]  
Der Ansatz von entkoppelten Federn führt zu dem unrealistischen Ergebnis, dass sich so-
wohl bei einem schlaffen Gleichlastbündel als auch bei einer gleichförmig belasteten unend-
lich starren Gründungsplatte eine gleichförmige Eindrückung und eine gleichmäßige Sohl-
druckverteilung ergeben (Bild 2-30).  
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Bild 2-30: Sohlspannungen und Verschiebungen nach dem Bettungsmodulverfahren und 
tatsächliches Verhalten, Modelle für schlaffes Lastbündel und starren Grün-
dungskörper [Ziegler 2007] 
Um realitätsnähere Ergebnisse zu erhalten, kann das Bettungsmodulverfahren erweitert 
werden, indem bereichsweise unterschiedliche Bettungsmodule verwendet werden (Bild 
2-31). 
 
Bild 2-31 Baugrund als Federsystem mit konstanter Federsteifigkeit (oben) und mit un-
terschiedlichen Federsteifigkeiten (unten) 
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Hierbei werden die Federsteifigkeiten ks,i aus der Setzungsberechnung [DIN-FB130:2003] in 
den Knotenpunkten ermittelt. Eine Modellierung unterschiedlicher Baugrundsteifigkeiten wird 
somit möglich.  
Steifemodulverfahren 
Das Steifemodulverfahren modelliert den Baugrund ebenfalls als Federmodell, wobei die 
Federn - im Gegensatz zum Bettungsmodulverfahren - miteinander gekoppelt sind. Eine Last 
an der Stelle i bewirkt somit auch eine Setzung an der Stelle j, wodurch die Fähigkeit des 
Baugrundes zur Übertragung von Schubspannungen berücksichtigt wird.  
Der Baugrund wird bei diesem Verfahren als elastischer Halbraum abgebildet, wobei ein li-
neares Lastsetzungsverhalten (oder ein bilineares zur Erfassung von Vorbelastungen) un-
terstellt wird. Der Steifemodul Es [MN/m²] kann entweder durch Laborversuche, durch Aus-
wertung von In-situ-Messungen oder durch Rückrechnungen von Setzungsbeobachtungen 
(z.B. an Nachbargebäuden) ermittelt werden. Zur realitätsnahen Erfassung des Setzungs-
verhaltens kann der  Steifemodul spannungsabhängig definiert werden, wodurch der Re-
chenaufwand aber deutlich vergrößert wird.  
Im Gegensatz zur stets lösbaren Differentialgleichung (DGL) des Bettungsmodulverfahrens 
führt die erweiterte DGL beim Steifemodulverfahren auf eine komplizierte Integral-/ Differen-
tialbeziehung für den unbekannten Sohldruck [Smoltczyk et al. 2001]. Diese Differentialglei-
chung ist nur für die Spezialfälle der starren Kreisplatte und des unendlich langen, starren 
Plattenstreifens geschlossen lösbar [Smoltczyk et al. 2001]. Aus diesem Grund wurden Nä-
herungsverfahren von Kany, Graßhoff und anderen entwickelt [Graßhoff 1966], [Kany 1974]. 
Zur einfacheren Handrechnung oder zur Verbesserung der Programmierbarkeit wird die übli-
cherweise ungleichmäßige Auflast in einzelne Abschnitte mit jeweils konstanter Belastung qi 
aufgeteilt. 
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Bild 2-32 Darstellung der äußeren Belastung, der Bodenreaktion, des Setzungsbildes 
und der Einflusslinie für ein Teilfeld beim Steifemodulverfahren [Ziegler 2007] 
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Verfahren nach Schultze 
Schultze [Schultze 1962] hat ein Näherungsverfahren entwickelt, bei dem der Spannungs-
verlauf nach Boussinesq mit dem nach Prandtl-Buismann in Abhängigkeit von der Größe der 
Belastung kombiniert wird. Aus der Randbedingung, dass der Inhalt der Spannungsfläche 
nach beiden Ansätzen gleich groß bleiben muss, bestimmt er für eine beliebige Last den 
Schnittpunkt zwischen dem elastischen und dem plastischen Bereich (Bild 2-33).  
 
Bild 2-33 Spannungsverteilung unter einem Fundament unter Ansatz des Näherungs-
verfahrens nach Schultze [Schultze 1962]  
 
Bild 2-34 Sohldruckverteilung mit dem Berechnungsverfahren nach Schultze [Schultze 
1962] in Abhängigkeit der Grundbruchsicherheit (η nach altem, globalen Si-
cherheitskonzept) 
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Das mathematische Näherungsverfahren ist in [Schultze 1961], [Schultze 1961a] erläutert. 
Es empfiehlt sich, ein kurzes Rechenprogramm zu verwenden. Die Ergebnisse des Ansatzes 
nach Schultze sind in Bild 2-34 dargestellt. Die Ergebnisse stimmen mit den Ergebnissen 
aus Versuchen nur ansatzweise überein, was neben der aufwendigen Berechnung mit ein 
Grund dafür sein wird, dass sich das Verfahren in der Praxis nicht durchgesetzt hat. 
 
Berechnungen mit der Finite-Elemente Methode 
Zur Modellierung des Baugrundes werden sowohl beim Bettungsmodul- als auch beim Stei-
femodulverfahren linear-elastische Stoffgesetze verwendet. Diese sind wegen des Fehlens 
einer Grenzbedingung bezüglich zulässiger Spannungszustände zur Modellierung des Mate-
rialverhaltens von Böden in der Regel nur eingeschränkt geeignet. Der Boden kann demzu-
folge theoretisch unendlich große Spannungen aufnehmen, ohne zu plastifizieren. Für die 
Abschätzung der erforderlichen Biegebemessung können Bettungs- und Steifemodulverfah-
ren aber dennoch verwendet werden.  
Um die Sohlspannungsverteilung unter Fundamenten genauer berechnen zu können, wie es 
zur wissenschaftlichen Untersuchung der Bodenreaktionskraft beim Durchstanznachweis 
erforderlich ist, eignen sich FE-Simulationen mit höherwertigen Stoffgesetzen. Durch den 
Einsatz elastoplastischer Stoffgesetze kann eine Grenzbedingung eingeführt werden, die 
mögliche Spannungszustände des Bodens von nicht möglichen trennt. Die Grenzbedingung 
wird über den Reibungswinkel und die Kohäsion des Bodens definiert. Ein sehr einfaches 
Bruchkriterium liegt z.B. dem Stoffgesetz nach Mohr-Coulomb zu Grunde. 
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Wahl des Berechnungsmodells 
In Bild 2-35 sind die verschiedenen Berechnungsmodelle am Beispiel von Streifenfundamen-
te nach Kany zusammengestellt. 
 
Bild 2-35 Übersicht möglicher Rechenverfahren nach Kany [DIN-FB130:2003] 
Eine Übersicht der Rechenverfahren mit der Unterscheidung rein elastischer und elasto-
plastischer Berechnung und einer Kurzbeschreibung findet sich in der Arbeit von Schultze 
und Biedermann [Schultze, Biedermann 1981].  
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Tabelle 2-3 Verzeichnis der Berechnungsverfahren unter Ansatz elastischen Bodenverhal-
tens in Anlehnung an [Schultze, Biedermann 1981] 
Verfahren Beschreibung Verfasser, Quelle 
„starres Fundament“ o Kreis oder Streifen o Boussinesq 
o vereinfacht o [DIN4018-Bb1:1981] 
o begrenzte Schichttiefe o Kany (1977) 
o El-Kadi (1968) 
o Sherif / König (1975) 
Spannungstrapez o Sonderfall: Rechteck  
Bettungsmodul o konstant 
o ohne Vorbelastung 
o mit Vorbelastung 
o z. B. Wölfer (1971) 
o Graßhoff (1966,1978) 
o veränderlich, seitlich o Dimitrov (1954) 
o Levinton (1947) 
o Graßhoff (1951) 
Steifemodul o konstant o Ohde (1942), Kany (1974) 
o De Beer / Lousberg (1964) 
o El-Kadi (1968) 
o Graßhoff (1966, 1978) 
o ohne Vorbelastung o Graßhoff (1978) 
o Sherif / König (1975) 
o mit Vorbelastung o Graßhoff (1978) 
o Kany (1974) 
kombiniertes Verfahren o Steifemodul  tiefenabhängig, 
daher Kombination mit Bet-
tungsmodul 
o Schultze (1970b, 1973) 
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Tabelle 2-4 Verzeichnis der Berechnungsverfahren unter Ansatz elasto-plastischen Bo-
denverhaltens in Anlehnung an [Schultze, Biedermann 1981] 
Verfahren Beschreibung Verfasser, Quelle 
„starres Fundament“ o schräges Abschneiden o Schultze (1958, 1961) 
o waagerechtes Abschneiden o Laumans (1976) 
o Festwerte o Ohde (1951) 
„Spannungsumlagerung 
nach Schultze“ 
o schräges Abschneiden  am 
Rechteck 
o Schultze (1969) 
 
Bettungsmodul - - 
Steifemodul o waager. Abschneiden 
o schräges Abschneiden *) 
o Kany (1959) 
o Kany (1959)  
o vereinfacht, waagerechtes 
Abschneiden 
o Lerche (1976)  
o Verdrückungsbeiwert o Wiener (1968) 
kombiniertes Verfahren o schräges Abschneiden o Schultze (1979) 
 
Die Wahl des geeigneten Verfahrens hängt im Wesentlichen von den Steifigkeiten des Fun-
damentes und des Überbaus, den Setzungen, der Schichtenfolge des Baugrundes und der 
Fundamentform ab [DIN-FB130:2003]. Das Verfahren mit der größten mathematisch-
theoretischen Komplexität führt nicht zwangsläufig auch zu genaueren Ergebnissen. Allen 
Berechnungsmodellen liegen vereinfachte Annahmen zugrunde, die die tatsächliche Interak-
tion von Baugrund und Bauwerk verfälschen. Keines der Verfahren kann a priori in jeder Si-
tuation als das geeignete genannt werden. Zusammenfassend können aber nach [de Beer 
1973] folgende Empfehlungen gegeben werden: 
1. Das weit verbreitete Bettungsmodulverfahren mit konstantem Bettungsmodul stellt 
eine gute Näherung dar, sofern die setzungserzeugende Schicht von geringer Mäch-
tigkeit ist und sich nahe der Gründungssohle befindet. Die Mächtigkeit der setzungs-
erzeugenden Schicht sollte möglichst klein im Verhältnis zu den Bauwerksabmes-
sungen sein.  
2. Besitzt die setzungserzeugende Schicht eine größere Mächtigkeit und ist die Abhän-
gigkeit des Steifemoduls vom Spannungsniveau bis zur Grenztiefe in guter Näherung 
vernachlässigbar, stellt das Steifemodulverfahren mit konstantem Steifemodul die 
beste Modellierung dar. Durch die Einführung spannungsabhängiger Steifemoduli 
können die Ergebnisse noch weiter verbessert werden.  
Bei Verwendung des Bettungsmodulverfahrens werden tendenziell die Feldmomente über-
schätzt, beim Steifemodulverfahren die Stützmomente [Schultze 1962]. In der Praxis werden 
häufig auf der sicheren Seite liegend die Feldmomente nach den Schnittgrößen des Bet-
tungsmodulverfahrens und die Stützmomente mit den Schnittgrößen nach dem Steifemodul-
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verfahren berechnet [Fiedler 2001]. Ein Vergleich der Sohldrücke und Biegemomente für 
biegsame und starre Fundamente bei Anwendung verschiedener Rechenverfahren ist in Bild 
2-36 [DIN-FB130:2003] zu finden.  
Auch bei der Auswahl eines geeigneten Berechnungsverfahrens nach Bild 2-36 führen die 
natürlichen Streuungen der Eingangsdaten, wie z.B. bei Bettungs- oder Steifemodul als 
spannungsabhängige Größen, zu fehlerbehafteten Ergebnissen. Diese Fehler werden infolge 
von notwendigen Vereinfachungen noch vergrößert, um z.B. die Geometrie oder die Steifig-
keit des Bauwerks zu erfassen.  
Allerdings ist der Einfluss des gewählten Berechnungsmodells für die Ermittlung der Biege-
momente in der Regel größer als der Einfluss aus möglichen Fehleinschätzungen der Bo-
den- oder Bauwerksteifigkeit [de Beer 1973], [DIN-FB130:2003]. 
 
 
Bild 2-36 Vergleich der Sohldrücke für biegsame und starre Fundamente in Abhängig-
keit vom Berechnungsverfahren in Anlehnung an [DIN-FB130:2003] 
 
2.3.4 Normative Regelungen zur Boden-Bauwerk-Interaktion beim Durch-
stanzen von Fundamenten 
Die Wechselwirkung von Baugrund und Bauwerk sowie die Berechnung der Sohlspannungs-
verteilung unter Fundamenten ist in DIN 4018 [DIN4018:1974] mit Erläuterungen Beiblatt 1 
zur DIN 4018 [DIN 4018-Bb1:1981] nach dem Stand bis etwa 1981 geregelt. Inzwischen sind 
durch die Entwicklung der Bautechnik und der Datenverarbeitung viele Erweiterungen mög-
lich, die in [DIN-FB130:2003] ausführlich erläutert sind.  
Zur „Berechnung der Sohldruckverteilung unter Flächengründungen“ beschreibt DIN 4018 
[DIN4018:1974] und das zugehörige „Beiblatt 1“ [DIN 4018-Bb1:1981] den Stand der Kenn-
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tnisse. In Ermangelung einer allgemeingültigen analytischen Lösung stellt die Norm die in 
Kapitel 2.3.3 erläuterten möglichen Berechnungsverfahren zur Ermittlung der Sohlspan-
nungsverteilung vor und bewertet diese hinsichtlich Ihrer Eignung. Im Beiblatt finden sich 
ausführliche Berechnungsbeispiele. Den vorgestellten Rechenverfahren ist gemeinsam, dass 
für den Boden meist linear-elastische Stoffgesetze verwendet werden. Der Rechenaufwand 
ist somit deutlich geringer als bei Verwendung elasto-plastischer Stoffgesetze. 
Der DIN-Fachbericht 130 [DIN-FB130:2003] richtet sich an Tragwerksplaner und Baugrund-
sachverständige mit dem Ziel, die Wechselwirkung von Baugrund und Bauwerk bei Flach-
gründungen in statischen Nachweisen angemessen zu erfassen. Neben den bereits in 
DIN 4018 [DIN4018:1974] beschriebenen Berechnungsverfahren ist eine Übersicht zur Mo-
dellbildung und zur mathematischen Beschreibung der mechanischen Baugrund- und Bau-
werkseigenschaften enthalten. Infolge der heute zur Verfügung stehenden Rechenprogram-
me werden auch höherwertige (z.B. hypoplastische) Stoffgesetze verwendet. 
2.4 Bisherige Versuche zur Ermittlung der Sohlspannungsverteilung unter 
Einzelfundamenten 
Infolge eines fehlenden, für alle Belastungsniveaus gültigen analytischen Berechnungsver-
fahrens zur Ermittlung der Sohlspannungsverteilung wurden schon im 19. Jahrhundert erste 
Versuche durchgeführt. Durch die Versuche sollten Erkenntnisse zur Spannungsausbreitung 
im Untergrund in verschiedenen Tiefen z sowie die Spannungsverteilung in der Sohlfuge 
gewonnen werden. 
Die Versuchsergebnisse hängen erwartungsgemäß von verschiedenen Einflussparametern 
ab, die zum Teil bereits näher beschrieben wurden (Kapitel 2.3). Der Sonderfall, dass ein 
Fundament auf dem Boden aufliegt und somit nicht in den Baugrund einbindet, wird näher 
beschrieben, da die Versuchsergebnisse nicht oder nur sehr bedingt repräsentativ und pra-
xisrelevant sind.  
Für Versuche ohne Einbindetiefe (t = 0) stellt sich unabhängig vom Belastungsniveau eine 
deutlich konvexe Sohlspannungsverteilung ein (z.B. Bild 2-38), wobei die Spannungsordina-
ten unter den Rändern bzw. den Ecken gegen Null tendieren. Dies lässt sich durch die 
Spannungssituation unter bzw. direkt neben dem Fundamentrand erklären. Vor Aufbringen 
der Fundamentlast sind die horizontalen Spannungskomponenten σx = σy = K0·σz entspre-
chend der Ruhedruckbedingung proportional zur Überlagerungsspannung σz = γ·h. Nach 
Aufbringen der Fundamentlast können die horizontalen Spannungen maximal auf die Größe 
der Erdwiderstandsspannung σx = σy = KP·σz anwachsen. Bei fehlender Einbindtiefe bleibt 
σz = γ·h neben dem Fundament sehr klein, so dass der Boden seitlich kaum gestützt wird. 
Bei vertikaler Belastung des Fundamentes plastifiziert der Boden am Fundamentrand sehr 
schnell. Aufgrund der begrenzten Schubspannungsübertragung zum Boden neben dem 
Fundament findet die Lastabtragung daher ausschließlich unterhalb des Fundamentes statt. 
Demzufolge konzentrieren sich die Spannungen in der Fundamentmitte (Bild 2-37). Die 
Spannungsumlagerung zur Fundamentmitte verläuft ohne Einbindetiefe wesentlich schneller 
als bei Fundamenten mit Einbindetiefe. Da Fundamente ohne Einbindetiefe nicht praxisrele-
vant sind (frostfreie Gründung) und eine Berücksichtigung dieser Versuche zu einer Über-
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schätzung des Effektes der Spannungsumlagerung führen würde, werden solche Versuche 
bei den weiteren Untersuchungen nicht berücksichtigt. 
 
Bild 2-37 Vergleich der Spannungen an Bodenelementen unter dem Fundamentrand 
und unter der Fundamentmitte  
   
 
Bild 2-38 Beispielhafte Sohlspannungsverteilung unter einem Fundament mit einer Ein-
bindetiefe von  t = 0 m gemessen bei den Versuchen von Leussink et al. 
[Leussink et al. 1966] (1kg/cm² = 100 kN/m²)  
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2.4.1  Versuche vor 1965 
Erste Versuche mit dem Ziel, die theoretischen Überlegungen von Boussinesq zu bestätigen 
und quantitative Aussagen zur Größe der Randspannungen zu treffen, wurden von Kögler 
und Scheidig in den 20er Jahren des letzten Jahrhunderts durchgeführt.  
Die vor 1965 an verschiedenen Hochschulen sowie die an Bauwerken durchgeführten Ver-
suche unterscheiden sich hinsichtlich der Randbedingungen (z.B. Versuchsmaßstab, Metho-
den der Spannungsmessung etc.). Zudem sind die Versuche nur lückenhaft dokumentiert. 
Die Ergebnisse können lediglich qualitative Tendenzen liefern, und diese sind teilweise wi-
dersprüchlich. Für eine Übernahme der Versuchsergebnisse in eine Versuchsdatenbank 
eignen sich diese Versuche daher nicht, so dass auf eine detaillierte Beschreibung an dieser 
Stelle verzichtet wird. Der Vollständigkeit halber sind Kurzbeschreibungen und Ergebnisse 
der Versuche in Tabelle 2-5 zusammengefasst.  
2.4.2 Versuche von Murzenko, Lazebrik und Krivorotov 
Von Murzenko [Murzenko 1965], Lazebnik et al. [Lazebnik et al. 1966] und Krivorotov [Krivo-
rotov 1969] wird über Laborversuche zur Sohlspannungsverteilung berichtet. Die Versuche 
sind jedoch nur lückenhaft dokumentiert, zum Teil wurde die Spannung erst in einer Tiefe 
von 10-15 cm unter der Fundamentsohle gemessen. Die Versuche wurden mit Erst- und zum 
Teil mit Wiederbelastung durchgeführt. Es stellten sich in den Versuchen von Murzenko 
(Fundamentgrundfläche 70 cm x 70 cm) und Krivorotov (79 cm x 30 cm) tendenziell konvexe 
Spannungsverteilungen ein, was auf die geringe bzw. nicht vorhandene Einbindetiefe zu-
rückgeführt werden kann.  
Lediglich unmittelbar in Fundamentmitte entstand ein Spannungsminimum, das bei zuneh-
mender Belastung kleiner wurde, aber nicht verschwand. Bei sehr geringem Belastungsni-
veau hat Murzenko Spannungsspitzen unter den Fundamenträndern gemessen.  
Bei den Wiederbelastungen von Murzenko und Krivorotov war das Spannungsmaximum in 
Fundamentmitte ausgeprägter als bei Erstbelastung, wobei die Unterschiede verhältnismä-
ßig gering sind (<5%). Quantitative Aussagen zum Belastungsniveau können infolge der 
nicht angegebenen Reibungswinkel nicht gemacht werden. 
Lazebnik et al. haben unterhalb der Fundamentsohle tendenziell eine konkave Sohlspan-
nungsverteilung gemessen, auch bei höheren Versuchslasten. Die Fundamente waren 
2,85 m lang und 0,70 m breit und hoch, so dass sie unabhängig von der Lagerungsdichte als 
starr eingestuft werden können. 
2.4.3 Versuche von Biernatowski 
Biernatowski [Biernatowski 1969] berichtet über Versuche an Pfahl- und Fundamentmodel-
len, wobei die  Versuche nur knapp beschrieben sind und die weiterführende Literatur zu den 
Versuchen in polnischer Sprache verfasst ist.  
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Tabelle 2-5 Übersicht der vor 1965 durchgeführten Versuche zur der Ermittlung der Sohl-
spannungsverteilung unter Einzelfundamenten 
Autor (en) Kurzbeschreibung Ergebnisse 
Kögler und 
Scheidig  
(1925-1927) 
[Kögler, Schei-
dig, 1928] 
 
o Kreisrunde Fundamentplatte mit 63 cm 
Durchmesser. 
o 9 Druckmessdosen in der Sohlfläche. 
o Keine Angabe zur Lagerungsdichte und 
Scherparametern (wahrscheinlich locker 
gelagert). 
o Keine Angabe zur absoluten Größe der 
Belastung und deren Abstand von der 
Grundbruchlast. 
o Konvexe Spannungsverteilung 
in der Sohlfuge. 
o Einflussparameter auf Sohl-
spannungsverteilung sind: 
Größe der Lastplatte, Lage-
rungsdichte und Scherfestig-
keit des Untergrundes, Ein-
bindetiefe des Fundamentes, 
Größe der Belastung. 
Faber (1932) 
[Faber 1933] 
o Kreisrundes Stahlfundament mit 32 cm 
Durchmesser. 
o Fundament in 5 konzentrische Kreisrin-
ge unterteilt, Messung der Sohlspan-
nungen über DMS auf senkrecht ange-
schweißten Stahlstangen. 
o Keine Angabe zur Lagerungsdichte und 
zum Last-Verformungsverhalten. 
o Konvexe Spannungsverteilung 
in der Sohlfuge. 
 
Ohde (1942) 
[Ohde 1942] 
o Kleinmaßstäblicher Versuch (Breite des 
Fundamentes 20 cm, Einbindetiefe 13 
cm). 
o Versuchsanordnung besteht aus acht  
je 2,5 cm dicken Brettern, die aufrecht 
nebeneinander stehen. Über jedem 
Brett in Längsrichtung liegt ein Blech-
streifen, Belastung über starre Traver-
se. Der Herausziehwiderstand der 
Blechstreifen gibt qualitativen Auf-
schluss über die Spannungsverteilung. 
o Konkave Spannungsverteilung 
in der Sohlfuge. 
Burger (1932), 
Detig (1934), 
Siemonsen 
(1942) und Sie-
dek (1948) 
[Burger 1932], 
[Siemonsen 
1942] 
 
o Großversuche unter Gründungen von 
Bauwerken. 
o Burger: Pfeilerfundament Rheinbrücke 
Ludwigshafen. 
o Detig: Druckluftkasten Schiffshebewerk 
Niederfinow. 
o Siemonsen: Fundamentplatte mit insge-
samt 305 m Kantenlänge. 
 
o Konkave Spannungsverteilung 
in der Sohlfuge. 
o Tendenziell ähnliche Ergeb-
nisse bei allen drei Autoren. 
o Ergebnisse sind infolge vieler 
Probleme bei der Messwerter-
fassung nur qualitativ zu be-
rücksichtigen. 
o Aufgebrachte Belastung 
schwer zu quantifizieren, 
Probleme bei der Messwerter-
fassung. 
Muhs und Bub 
(1960) 
(DEBEBO-
Versuche) 
[Muhs 1961], 
[Bub 1963] 
o Versuche an Fundamenten mit 
1,0 m x 1,0 m und 0,8 m x 2,0 m Kan-
tenlänge auf Sandboden 
o Einbindetiefe dokumentiert 
o Lagerungsdichte konstant (mitteldicht) 
o Messung der Spannung durch Druck-
messdosen 
o Einflussparameter auf Sohl-
spannungsverteilung sind Be-
lastungsniveau, Steifigkeit des 
Fundamentes und Einbindetie-
fe. 
o Einfluss der Lagerungsdichte 
D nicht zu ermitteln, weil D = 
konstant. 
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Die Fundamente waren zwischen 10 und 20 cm breit und lang, über die Dicke und somit zur 
Systemsteifigkeit sind keine Angaben gemacht. Die Dichte des Sandes variierte zwischen 
1,35 und 1,65 g/cm³, Angaben zur Lagerungsdichte sind in der Versuchsbeschreibung nicht 
enthalten. Der Reibungswinkel ϕ des Sandes variierte zwischen 30,2° und 36° in Abhängig-
keit von der Einbaudichte. Die Abmessungen der Versuchsgrube betrugen 2,0 m x 2,0 m bei 
einer Tiefe von 1,2 m. Die Ergebnisse der Versuche sind dahingehend bemerkenswert, dass 
Biernatowski für geringe Lasten so deutliche Spannungsspitzen unter den Rändern gemes-
sen hat, dass die Spannungsverteilung dem theoretischen Ansatz nach Boussinesq von al-
len durchgeführten Versuchen am ähnlichsten ist. Bei Laststeigerung ist insbesondere bei 
den Versuchen mit geringer Einbaudichte die Spannungsumlagerung zur Fundamentmitte 
deutlich zu beobachten. Bei höherem Belastungsniveau wurden konvex verteilte Spannun-
gen in der Sohlfuge gemessen. Die Abhängigkeit der Spannungsverteilung von der Lage-
rungsdichte, dem Belastungsniveau und der Größe der belasteten Fläche wird beschrieben. 
Biernatowski kommt aufgrund neuerer, nicht beschriebener Untersuchungen zu dem 
Schluss, dass die Bodenart keinen Einfluss auf die Sohlspannungsverteilung hat, was zu-
mindest zweifelhaft ist. Aufgrund der lückenhaften Aufzeichnung und den geringen Abmes-
sungen der Fundamente werden die Versuche nicht in der eigenen Versuchsdatenbank be-
rücksichtigt. 
2.4.4 Versuche von Seiffert 
Seiffert [Seiffert 1971] führte zu Beginn der 70er Jahre an der Forschungsanstalt für Schiff-
fahrt, Wasser- und Grundbau in Ost-Berlin Versuche zur Messung der Sohlspannungen un-
ter Fundamenten durch. Die Fundamente mit einer Länge von 2,4m und einer Breite von 
0,8m waren nicht (oder nur minimal 0,053m) in den rundkörnigen Laborsand eingebunden 
und wurden durch drei Einzellasten belastet. Lediglich in einer Versuchsreihe wurde die Ein-
bauhöhe des Fundamentes variiert. Die Systemsteifigkeit war bei allen Versuchen größer 
0,2, so dass die Fundamente starr gegenüber dem Baugrund gewesen sind. Die Lagerungs-
dichte des Bodens wurde variiert. Bei einigen Versuchen wurden die Fundamente ent- und 
wiederbelastet, was nur minimale Auswirkungen auf die gemessene Sohlspannungsvertei-
lung hatte. Infolge der nicht vorhandenen Einbindetiefe hat Seiffert bei allen Versuchen eine 
konvexe Spannungsverteilung gemessen, Spannungsspitzen an den Rändern wurden nicht 
beobachtet. Infolge der wenig praxisnahen Versuchsrandbedingung t=0 m, die erhebliche 
Auswirkungen auf die Sohlspannungsverteilung hat (Kapitel 2.4), wurden die Versuche nach 
Seiffert in der Versuchsdatenbank (Kapitel 6) nicht berücksichtigt. Neben der Spannungsver-
teilung in der Sohlfuge hat Seiffert die Druckausbreitung im Untergrund untersucht und fest-
gestellt, dass diese sowohl von der Lagerungsdichte als auch vom Belastungsniveau abhän-
gig ist.  
 
2.4.5 Versuche von Jänke 
Jänke führte im Grundbauinstitut der Landesgewerbeanstalt Bayern in Nürnberg Ende der 
70-er Jahre des letzten Jahrhunderts Versuche durch, bei denen die Grenztiefe des Verfor-
mungsbereichs unter Streifenfundamenten untersucht wurde [Jänke 1990]. Im Rahmen der 
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Arbeiten führte er sieben Versuche an 40 cm breiten Streifenfundamenten auf mittel- bis 
grobsandigem Untergrund durch, wobei die Einbindetiefe und die Lagerungsdichte  
(ρ = 1,771-1,883 g/cm³) des Sandes variiert wurden. Die Versuchsgrube hatte Abmessungen 
von 5 m in der Länge, 3,50 m in der Breite und 2,7 m in der Tiefe. Die Spannungsmessung 
erfolgte in der Sohlfuge und in verschiedenen Tiefen im Untergrund. 
Das Belastungsniveau der Versuche war verhältnismäßig gering, die globale Sicherheit ge-
gen Grundbruchversagen η variierte zwischen 4,0 und 1,8 und lag im Mittel der Versuche bei 
etwa η = 3,1. Infolge des geringen Belastungsniveaus ist es wenig verwunderlich, dass kein 
ausgeprägtes Spannungsmaximum in der Fundamentmitte gemessen wurde. Im Bereich der 
Fundamentränder waren die Spannungen größer als in Fundamentmitte, ohne dass sie der 
klassischen Spannungsverteilung nach Boussinesq ähnlich gewesen wären. Die in [Jänke 
1990] veröffentlichten Informationen sind nicht umfangreich, es wird vielmehr auf den unve-
röffentlichten Abschlussbericht zum Forschungsvorhaben verwiesen. Da die Versuche zu-
dem an Streifenfundamenten durchgeführt wurden, werden diese Versuche nicht in der in 
Kapitel 6 vorgestellten Versuchsdatenbank berücksichtigt. 
2.4.6 Versuche von Schweickert, Leussink, Blinde, Abel und Wiebel  
An der Universität Karlsruhe wurden in den 60er und zu Beginn der 70er Jahre des letzten 
Jahrhunderts über fast 10 Jahre umfangreiche und gut dokumentierte Modellversuche zur 
Sohlspannungsverteilung unter starren Fundamenten durchgeführt [Schweickert 1964], 
[Leussink et al. 1966], [Wibel, Blinde 1971], [Wibel 1971].  
 
Bild 2-39 Schnitt durch die Versuchsgrube der Versuche [Leussink et al. 1966] 
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Im Gegensatz zu den vor 1965 durchgeführten Versuchen wurden die verschiedenen Ein-
flussparameter auf die Sohlspannungsverteilung systematisch untersucht. Die Ergebnisse 
der ersten drei und der erste Teil einer vierten Versuchsreihe sind in [Leussink et al. 1966], 
der zweite Teil der vierten sowie eine fünfte Versuchsreihe sind in [Wibel, Blinde 1971] veröf-
fentlicht. Die Ergebnisse dieser Versuche wurden in einer Datenbank (Kap.6.1) zusammen-
gefasst.  
Bild 2-39 stellt die Versuchsgrube am Institut für Bodenmechanik und Felsmechanik an der 
Universität Karlsruhe dar. Die Abmessungen betrugen in Breite und Länge je 9,5 m, die Tiefe 
lag bei etwa 3 m. Nach Leussink et al. 1966 konnten Fundamente mit einer Grundfläche von 
bis zu 4 m² in der Versuchsgrube bis zum Grundbruch belastet werden. Die geprüften, quad-
ratischen Fundamente wiesen Kantenlängen von 0,6m, 1,0m und 1,5 m auf.  
Der rundkörnige, nicht gebrochene Rheinsand (Körnungslinie in Kap.3, Bild 3-8) wurde erd-
feucht (w < 3%) mittels Förderbändern in die Versuchsgrube eingebracht. Bemerkenswert ist 
die Kohäsion von 20 kN/m², die für dichte Lagerung in Dreiaxialversuchen ermittelt wurde. 
Die Kohäsion ist möglicherweise auf einen sehr hohen Kalkgehalt des Sandes zurückzufüh-
ren. Die gewünschte Lagerungsdichte wurde durch Stampfen oder durch den Einsatz eines 
Oberflächenrüttlers erreicht. 
Infolge der Abmessungen der Versuchsgrube war ein Betreten der Sandoberfläche erforder-
lich, wodurch lokale Schwankungen der Einbaudichte unvermeidbar waren. Dies führte zu 
Unstetigkeitsstellen in der Sohldruckverteilung, wie unabhängig von den Karlsruher Versu-
chen auch de Beer [de Beer 1973] bemerkte. 
Nach Einbau des Fundamentes erfolgte die Belastung stufenweise in Schritten von 100 kN 
bei mitteldichter und 200 kN bei dichter oder sehr dichter Lagerung. Zur Sohldruckmessung 
kamen bei den Versuchsreihen A1, A2 und B1 hydraulische Druckmessdosen der Fa. Glötzl 
zum Einsatz. Diese können als Vorgängermodell der elektrischen Druckmessdosen bezeich-
net werden, die bei den Versuchsreihen B2 und C sowie den gemeinsam mit dem Institut für 
Massivbau durchgeführten Versuchen verwendet wurden.  
Tabelle 2-6 Übersicht der in [Leussink et al. 1966] und [Wibel, Blinde 1971] veröffentlich-
ten Versuchsreihen 
Versuchsreihe Abmessungen Fundament Anzahl Geber/ % Sohlfläche Lagerungsdichte 
[-] [m] [-],[%] [-] 
A1 1,0 x 1,0 x 0,7 36 (42% der Sohlfläche) D = 0,83-1,18 
A2 1,0 x 1,0 x 0,7 98 (100% der Sohlfläche) D = 0,50-1,07 
B1 1,5 x 1,5 x 0,8 52 (50% der Sohlfläche) D = 0,54-1,20 
B2 1,5 x 1,5 x 0,8 52 (50% der Sohlfläche) D = 0,10-1,00 
C 0,6 x 0,6 (k. A. zur Höhe) 61 (100% der Sohlfläche) D = 0,23-0,92 
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Nachteilig ist bei Einsatz der hydraulischen Messdosen die lange Messdauer von etwa 20 
Minuten pro Belastungsschritt. Innerhalb dieses Zeitraums lagern sich die Sohlspannungen 
infolge Kriechens um, was zu Messwertveränderungen führt. Bei den elektrischen Druck-
messdosen beträgt die Messdauer je Druckmessdose etwa 2-3 Sekunden, so dass die 
Messdauer für eine Laststufe bei etwa ein bis drei Minuten liegt.  
Die Anzahl der eingesetzten Druckmessdosen variierte bei den Karlsruher Versuchen. Es 
wurden zwischen 40% und 100% der Sohlfläche mit Druckmessdosen bestückt. Die geprüf-
ten Fundamente hatten eine statische Nutzhöhe von 70-80 cm, so dass sie gegenüber dem 
Untergrund als starr angenommen werden können. Eine Versuchsmatrix ist Tabelle 2-6 zu 
entnehmen. Neben den Fundamentabmessungen wurden bei den Karlsruher Versuchen die 
folgenden möglichen Einflussfaktoren auf die Sohlspannungsverteilung variiert:  
(a) Die Einbindetiefe t des Fundamentes betrug zwischen 0 m (Oberfläche Bau-
grund auf gleicher Höhe wie die Fundamentunterkante) und 0,75 m. 
(b) Die Lagerungsdichte D variierte zwischen 0,1 und 1,2 (siehe Tabelle 2-6). 
(c) Die Größe der aufgebrachten Belastung.  
 
2.4.7 Messung von Sohlnormalspannungen unter bestehenden Gebäuden 
Gruhle [Gruhle 1977] berichtet über Messungen der Sohlnormalspannungen unter den Fun-
damenten eines siebenstöckigen Bürohauses. Die Gründung erfolgte auf mehreren Einzel-
fundamenten unterschiedlicher Abmessungen. Das Einzelfundament, unter dem die Mes-
sung der Sohlspannungen durch Druckmesskissen der Fa. Glötzl (baugleich mit den an der 
Universität Karlsruhe verwendeten hydraulischen Kissen) erfolgte, war quadratisch. Die Sei-
tenlängen betrugen 3,60 m, die Fundamenthöhe 1 m. Das Fundament endete in einer 20 cm 
dicken Bodenplatte, die den Kellerfußboden bildete und hinsichtlich der Bewehrung mit dem 
Fundament verbunden war.  
Aus diesem Grund bezogen sich die Untersuchungen nicht auf ein klassisches Einzelfunda-
ment. Vielmehr wurde eine Bodenplatte untersucht, die im Bereich der Lasteinleitung durch 
Anvoutungen verstärkt war. Eine Überprüfung der Sohlspannungen durch das Gleichgewicht 
der Vertikalkräfte war somit nicht möglich.  
Der Baugrund bestand aus einem sandigen Kies mit einem Größtkorn von etwa 60mm und 
einem Feinkornanteil von etwa 10-20%. Die Wichte des feuchten Bodens in Baugrubensohle 
lag bei etwa 24 kN/m³. Die Schichtung wurde durch Rammsondierungen untersucht. Der 
Baugrund kann bis in eine Tiefe von 2,6m unter Baugrubensohle als homogen bezeichnet 
werden, eine Ausnahme bildete eine bindige Schicht mit einer Mächtigkeit von 0,2-0,4m, die 
in einer Tiefe von etwa 2m unter Baugrubensohle angetroffen wurde.   
Die Anordnung der Druckmesskissen (Achse 6) sowie ein Foto vom Einbau der Geber auf 
der Baugrubensohle sind in Bild 2-40 dargestellt. Die fünf unter dem Fundament angeordne-
ten Erddruckgeber wurden in einer Reihe angeordnet, so dass Aussagen zu den Sohlspan-
nungen unter den Fundamentecken nicht getroffen werden können. Eine Überprüfung der 
Ergebnisse entlang der zweiten Hauptachse erfolgte nicht.  
Die Ergebnisse der Spannungsmessungen und der Vergleich der Messergebnisse mit den 
Berechnungsansätzen nach Kany, Ohde und Boussinesq sind in Bild 2-41 dargestellt.  
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Bild 2-40 Anordnung und Einbau der Erddruckgeber [Gruhle 1977]  
Den Spannungsmessungen unter Bauwerken [Burger 1932], [Siemonsen 1942] ist gemein-
sam, dass tendenziell eine Spannungskonzentration unter den Rändern gemessen wurde. 
  
Bild 2-41 Ergebnisse zur gemessenen Sohlspannungsverteilung (links) 
Kurve der geglätteten Messwerte für sechs Geschosse im Vergleich mit be-
rechneten Werten (rechts) [Gruhle 1977] 
Der Hauptgrund hierfür ist, dass eine Spannungsumlagerung zur Fundamentmitte meist erst 
bei höherem Lastniveau (bezogen auf die rechnerische Grundbruchlast) stattfindet. Das Be-
lastungsniveau ist bei Bauwerksversuchen immer geringer als bei Modellversuchen, da bei 
Bauwerken Sicherheitsfaktoren berücksichtigt werden müssen. In Modellversuchen kann 
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hingegen zum Teil über die rechnerische Grundbruchlast hinaus bis zum tatsächlichen 
Grundbruch belastet werden. 
Weitere Versuche zur Messung der Sohlspannungsverteilung unter Bauwerken sind von 
Schultze [Schultze 1961], [Schultze, Biedermann 1981] zusammengetragen und umfassen 
auch die in Tabelle 2-5 aufgeführten Versuche von Burger (1932), Detig (1934), Siemonsen 
(1942) und Siedek (1948). Darüber hinaus berichtet Schultze [Schultze 1961] von Versuchen 
aus den USA (ohne exakte Quellenangabe), bei denen unter zwei verschiedenen Stützen-
fundamenten im Jahre 1933 tendenziell konvexe Spannungsverteilungen gemessen wurden. 
Bei den letztgenannten Versuchen erfolgte die Gründung auf tonigen Sanden bzw. sandigem 
Ton mit Kies, was mit ein Grund für die konvexe Spannungsverteilung sein dürfte. 
Der Vollständigkeit halber sei noch auf die Versuche von Lazebrik (1970), Leach (1978) und 
Seiffert (1971) verwiesen, die ebenfalls in [Schultze, Biedermann 1981] zusammengefasst 
sind. Bei diesen Versuchen erfolgten die Spannungsmessungen in unterschiedlichen Bo-
denarten direkt unterhalb von massiven Bodenplatten und nicht unter Einzelfundamenten. Es 
zeigten sich erhebliche Sohlspannungsmaxima direkt unter den Stützen. 
 
2.5 Zusammenfassung der rechnerischen und experimentellen Ergebnisse 
zur Sohlspannungsverteilung 
Die Ergebnisse zur Sohlspannungsermittlung sind dahingehend bemerkenswert, dass eine 
Berechnung der Sohlspannungsverteilung in über 200 Fällen unter starren Fundamenten von 
verschiedenen Verfassern in 97% der Fälle eine konkave Spannungsverteilung mit einer 
Spannungskonzentration am Rand ergab [DIN 4018-Bb1:1981]. Lediglich bei weichen Plat-
ten mit Einzellasten und in einigen Fällen beim Bettungsmodulverfahren haben sich konvexe 
Spannungsverteilungen eingestellt [Schultze, Biedermann 1981]. Die Messungen der Sohl-
spannungen unter Bauwerken oder im Labor zeigte in nur 32% der Fälle [DIN4018-
Bb1:1981] eine konkave Spannungsverteilung. Bereits bei geringem Lastniveau werden in 
Versuchen zum Teil konvexe Spannungsverteilungen an der Fundamentunterseite gemes-
sen. Somit stehen die Berechnungs- und Versuchsergebnisse im Widerspruch, was auf die 
vereinfachten Annahmen zum Stoffverhalten der Böden bei den Berechnungen zurückzufüh-
ren ist. Für die Bemessung der Fundamente auf Biegung führt eine konvexe Spannungsver-
teilung zu Ergebnissen, die hinsichtlich der geradlinig angenommenen Spannungsverteilung 
auf der sicheren Seite liegen. 
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3 Durchstanzversuche an Fundamenten auf realem Baugrund 
3.1 Vordimensionierung  
Bei allen bislang zum Durchstanzen von Fundamenten durchgeführten Versuchen (Kapitel 2) 
konnte die Größe der Bodenreaktionskraft innerhalb des Durchstanzkegels nicht ermittelt 
werden, da die Fundamente nicht auf realem Baugrund gelagert waren. Die Gründe hierfür 
liegen in der aufwendigen Messung der Sohlspannungen und der Gefahr eines Grundbruch-
versagens vor Erreichen der Durchstanzlast. Zur Herleitung des Bemessungsansatzes zum 
Durchstanzen von Fundamenten unter Berücksichtigung der Boden-Bauwerk-Interaktion 
waren experimentelle Untersuchungen unerlässlich. Insgesamt wurden fünf Versuche durch-
geführt. 
Die Vorbemessung der Fundamente erfolgte in Zusammenarbeit mit dem Lehrstuhl und Insti-
tut für Massivbau (IMB) der RWTH Aachen und zielte auf ein planmäßiges Durchstanzversa-
gen ab. Dazu mussten neben einem Versagen des Bodens durch Grundbruch auch ein Bie-
ge- und ein Verbundversagen des Betonfundamentes ausgeschlossen werden.  
Während ein Biege- und Verbundversagen durch eine geeignete Wahl der Bewehrung ver-
hältnismäßig einfach zu vermeiden sind, war eine Erhöhung des Grundbruchwiderstandes 
infolge der Versuchsrandbedingungen nur in engen Grenzen möglich. Der Grund hierfür war 
die Begrenzung der Grundfläche des Fundaments, so dass faktisch nur noch der Reibungs-
winkel und die Höhe der Überschüttung zur Erhöhung des Grundbruchwiderstandes verän-
dert werden konnten.  
Die Grundfläche des Fundaments war einerseits durch die Abmessungen der Versuchsgrube 
begrenzt, zum anderen war die Grundfläche an die statische Nutzhöhe (=Plattendicke ab-
züglich ca. 5 cm Betondeckung) gekoppelt, um reale Schlankheitsverhältnisse der Funda-
mente ungefähr im Maßstab 1:3 abbilden zu können. Die statische Nutzhöhe eines Funda-
mentes geht wiederum nahezu linear in die Berechnung des Durchstanzwiderstandes ein. 
Um ein Durchstanzversagen noch vor Erreichen des Grundbruchwiderstandes im Versuch 
sicherzustellen, durfte die statische Nutzhöhe der Fundamente bei einer Grundfläche von 
90 cm x 90 cm auf dicht gelagertem Boden maximal 25 cm betragen. Für mitteldicht gelager-
ten Boden musste die statische Nutzhöhe auf 15 cm begrenzt werden.  
Die nach den einschlägigen Normen berechneten charakteristischen Widerstände gegen 
Biege-, Durchstanz- und Grundbruchversagen sind in Tabelle 3-1 zusammengestellt. Für die 
Versuche DF4 und DF5 ergibt sich beim Nachweis gegen Durchstanzen der Nachweisschnitt 
nach DIN 1045-1 außerhalb des Fundaments. Aus diesem Grund wurde bei der Berechnung 
des Durchstanzwiderstands der kritische Rundschnitt nach Heft 525 im Abstand von 1,0 d 
vom Auflagerrand geführt und der Durchstanzwiderstand im Verhältnis der Nachweisschnitt-
umfänge u1,5d / u1,0d erhöht. 
Beim ersten Versuch DF1 war der charakteristische Grundbruchwiderstand etwas geringer 
als der Durchstanzwiderstand und die Bruchlast im Versuch. Dies konnte aber aufgrund der 
weiterführenden Kenntnisse aus der Literatur zum Grundbruchwiderstand (siehe ausführlich 
Kapitel 6) und den Ergebnissen eines Vorversuches bewusst zugelassen werden. Ein 
Grundbruchversagen wurde bei keinem der Versuche beobachtet. 
Im Vorgriff auf die Versuchsergebnisse sind in Tabelle 3-1 ebenfalls die im Versuch erreich-
ten Bruchlasten enthalten. 
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Tabelle 3-1 Zusammenstellung der charakteristischen Versagenswiderstände und Ver-
suchsbruchlasten 
 Grundbruch Biegung
Durchstanzen 
 
ohne mit 
Schubbewehrung 
Versuch fc D Rn,k *) Vflex,el Vu,ct Vu,DIN Vtest DINu
test
V
V
,
 
test
n,k
V
R
test
flex
V
V
[-] [MN/m²] [-] [kN] [kN] [kN] [kN] [kN] [-] [-] [-] 
DF1 20,2 0,40 463 1252 433**) - 551 1,27 0,84 2,27
DF2 22,0 0,91 1235 1269 446**) - 530 1,19 2,33 2,39
DF3 30,7 0,95 1245 1326 498 946**) 1197 1,27 1,04 1,11
DF4 24,5 1,01 1398 2269 1334**) - 1252 0,94 1,12 1,81
DF5 17,6 0,82 1277 2239 1414**) - 1130 0,80 1,13 1,98
*)   Der Reibungswinkel ϕ zur Berechnung der Grundbruchlast wurde durch Dreiaxialversuche ermit-
telt. 
**) Vu,DIN = Vu,ct für Fundamente ohne Querkraftbewehrung; Vu,DIN = min { Vu,sy; Vu,max} für Fundamente 
mit Querkraftbewehrung. 
 
3.2 Versuchsprogramm 
Die fünf Versuchskörper wurden mit DF1, DF2, DF3, DF4 und DF5 bezeichnet und verein-
facht in drei Versuchsreihen (Tabelle 3-2) unterteilt. Alle Versuche wurden am Institut für 
Grundbau, Bodenmechanik, Felsmechanik und Verkehrswasserbau der RWTH Aachen 
durchgeführt, die Herstellung der Fundamente und deren Ausrüstung mit Messtechnik erfolg-
te durch das Institut für Massivbau der RWTH Aachen. 
Bei den gemeinsam mit dem Institut für Massivbau durchgeführten Versuchen wurden plan-
mäßig die Lagerungsdichte D des Bodens und die statische Nutzhöhe d der Fundamente 
verändert. Beim Versuch DF5 wurden zudem die Abmessungen des Stützenstummels ver-
größert. Infolge der konstanten Grundfläche der Fundamente führen die Änderungen der 
Bauteilhöhe und des Stützenstummels zu einer Variation der  Schubschlankheit λ.  
Ein Versuch wurde mit Durchstanzbewehrung ausgeführt, um den Einfluss einer Querkraft-
bewehrung auf das Durchstanzversagen zu untersuchen.  
Bei jedem Versuch wurde nur ein Parameter gegenüber dem zuvor durchgeführten Versuch 
verändert. Die Versuche DF1 und DF2 unterschieden sich hinsichtlich der Lagerungsdichte 
D des Sandes. Am Betonfundament wurden keine Änderungen vorgenommen. Die Abmes-
sungen der Fundamente für die Versuche DF1 und DF2 sowie die Lage der Bewehrung sind 
exemplarisch Bild 3-1 zusammengefasst.  
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Tabelle 3-2 Versuchsmatrix zu den durchgeführten Versuchen [Hegger et al. 2005] 
Variation der 
 Einbaudichte  
D 
15
15
90  
D = 0,400 
90
17,5
 
D = 0,820 
15
15
90  
D = 0,908 
Variation der 
 Biegeschlankheit 
 λ 
15
15
90  
λ = 2,5 
15
90  
λ = 1,5 
90
17,5
 
λ = 1,45 
Einfluss einer Quer-
kraftbewehrung 
15
15
90  
Asw = 40,7 cm² 
- - 
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Bild 3-1 Abmessungen und Bewehrung der Versuchskörper DF1 und DF2 [Hegger et 
al. 2005] 
Der Versuch DF3 wurde bei sonst gleichen Bedingungen wie bei Versuch DF2 mit einer 
Schubbewehrung durchgeführt. Diese bestand aus vertikal angeordneten Betonstahlstäben 
ds = 12 mm, mit einer Streckgrenze von fy = 548 MPa. Die Endverankerung wurde wegen der 
geringen Plattenhöhe von 20 cm durch aufgeschweißte Kopfplatten sichergestellt, die ein 
vorzeitiges Versagen der Endverankerung verhinderten. Die Anordnung der Schubbeweh-
rung kann Bild 3-2 entnommen werden. 
DF1 DF5 DF2 
DF2 DF5 DF4 
DF3 
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Bild 3-2 Anordnung der Durchstanzbewehrung bei Versuch DF3 [Hegger et al. 2005] 
Die Fundamente der Versuche DF4 und DF5 waren infolge einer Plattenstärke von 30 cm 
gedrungener als die vorherigen Versuchskörper. Ziel der beiden Versuche war es, den Ein-
fluss der  Schubschlankheit auf das Durchstanzverhalten zu untersuchen. Bild 3-3 zeigt die 
fertigen Bewehrungskörbe der Fundamente DF4 und DF5 vor dem Einbau in die Schalung.  
Bei Versuch DF5 wurden die Fundamentabmessungen beibehalten. Die gegenüber Versuch 
DF4 geringfügig reduzierte Schubschlankheit ergab sich durch eine um 2,5 cm vergrößerte 
Seitenlänge der Stütze. Im Vergleich zu den Versuchen DF2 bis DF4 wurde die Lagerungs-
dichte des Bodens reduziert. 
   
Bild 3-3 Bewehrungskorb des Versuchkörpers DF4 (links) und DF5 (rechts) [Hegger et 
al. 2005] 
Der Sand aus der Versuchsgrube wurde nach jedem Versuch komplett aus- und wieder ein-
gebaut. Dennoch ließen sich geringfügige Schwankungen auch bei planmäßig unveränderter 
Lagerungsdichte nicht ausschließen. Dies gilt ebenfalls für die nicht planmäßigen Schwan-
kungen der Betongüte, insbesondere beim Versuchskörper DF3. 
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3.3 Messtechnik 
Die Messung der Sohlnormalspannungen erfolgte an der Fundamentunterseite durch 17 
(DF1) bis 21 (DF3 bis DF5) Spannungsaufnehmer mit einem Messbereich von 0 bar bis 
20 bar (= 2.000 kN/m²). Es handelte sich dabei um Druckmesskissen der Fa. Glötzl Bau-
messtechnik (Rheinstetten) in elektronischer Ausführung (Bild 3-4, links) mit hydraulischem 
Druckkissen und Drucksensor (Typ ESK 5/10 K 20).  
   
Bild 3-4 Spannungsaufnehmer der Fa. Glötzl (links), Druckkissen (rechts) 
Die Druckmesskissen (Bild 3-4, rechts) bestehen aus zwei dünnen Metallplatten mit den 
Abmessungen 5 cm x 10 cm, die an den Rändern miteinander verschweißt sind. Die gesam-
te Bauhöhe des Kissens beträgt 3-4 mm und der Bereich zwischen den Kissen ist mit Öl ge-
füllt. Als Verbindungselement zwischen Druckmesskissen und elektronischer Messeinheit 
fungiert ein Stahlrohr. Die eigentliche Messeinheit besteht aus einer Gummimembran, auf 
der ein DMS-Streifen appliziert ist. Sofern eine Spannung auf der Unterseite des Druckkis-
sens aufgebracht wird, drückt das verdrängte Öl auf die Gummimembran und krümmt diese. 
Infolge der Krümmung wird der DMS gedehnt und ändert seinen elektrischen Widerstand. 
Über Kalibrierungstabellen des Herstellers kann daraus die anliegende Spannung am Druck-
kissen ermittelt werden.  
Die Druckmesskissen und die Fundamentoberfläche müssen exakt in einer Ebene liegen, da 
sonst die Messwerte von den tatsächlichen Spannungen abweichen können. Aus diesem 
Grund wurden die Druckmesskissen vor dem Betonieren auf der Unterseite der Schalung 
fixiert. Nach Aushärten des Betons wurde der Zwischenraum zwischen Fundament- und 
Messgeberoberfläche mit Harz vergossen. Die Lage der einzelnen Spannungsaufnehmer ist 
exemplarisch für die Versuche DF1 und DF4 in Bild 3-5 dargestellt. 
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Bild 3-5  Lage der Druckmesskissen bei Versuch DF1 (links) und Versuch DF4 (rechts) 
Zur Beobachtung eines möglichen Grundbruchversagens und zur Kontrolle, ob die Abmes-
sungen der Versuchsgrube die Versuchsergebnisse möglicherweise beeinflussen, wurden 
zusätzlich vier Druckmesskissen mit einem Messbereich von 0 bis 5 bar an den Seitenwän-
den der Versuchsgrube eingebaut. An der Oberfläche der Aufschüttung wurde zudem das 
Setzungs- und Hebungsverhaltens des Baugrundes mit Setzungs- und Hebungsmessern 
(sog. Unendlichkeitsmessuhren) erfasst. Deutliche Hebungen neben dem Fundament hätten 
eine Tendenz zum Grundbruch angekündigt.  
Zur Erfassung des Spannungs-Setzungsverhaltens und der Durchbiegung (bei Versuchen 
DF4 und DF5) kamen fünf bzw. neun elektrische Wegaufnehmer zum Einsatz. Die Setzun-
gen wurden in den vier Ecken und unterhalb der Stütze gemessen, so dass eine außermitti-
ge Belastung erkannt worden wäre. Eine mögliche Schiefstellung des Fundaments beim 
Versuch wäre aus der Differenz der Setzungen in den Eckpunkten zu ermitteln gewesen. 
Die Betonstahldehnungen wurden an 14 Stellen (DF3: 10 Stellen) gemessen, wie in Bild 
3-6(a) dargestellt ist. Die Stauchung der Betondruckzone auf der Fundamentoberseite wurde 
ebenfalls an 14 Stellen, bzw. 10 Stellen bei Versuch DF3 gemessen Bild 3-6(b). Durch ein-
betonierte Betonmesszellen, die mit DMS beklebt waren, wurden die Betonstauchungen in 
Richtung der Hauptdruckstreben erfasst (Bild 3-7, links). Weiterhin wurde die Dickenände-
rung der Fundamentplatte an fünf Stellen gemessen (Bild 3-7, rechts), um die Biegeriss- und 
Schrägrissbildung am Fundament nachvollziehen zu können. 
Die Messwerterfassung für die Kraftmessdose, die Setzungsmesser (nur DF1 und DF2) und 
die Spannungsaufnehmer erfolgte über eine automatische Messanlage MFA 6 E der 
Fa. Glötzl. Zur Spannungsmessung mit den Druckmesskissen wurde ein Messprogramm 
erstellt, das bei Erreichen einer vorgegebenen Pressenkraft alle Messstellen abrief. Für die 
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Messung an jeder Messstelle wurden etwa 4 Sekunden benötigt, so dass ein Messzyklus 
etwa 120 Sekunden dauerte.  
Die übrigen Messstellen wurden mit einer Vielstellenmessanlage der Fa. HBM (HBM-UGR-
60) im Abstand von 3 Sekunden fortlaufend elektronisch erfasst. Eine Übersicht aller gemes-
senen Größen ist exemplarisch für den Versuch DF1 in Tabelle 3-3 zusammengestellt. 
Tabelle 3-3: Übersicht der Messstellen exemplarisch für Versuch DF1 
Bez. Messstelle 
Mess-
größe Messelement 
Messbereich, 
Messlänge Anzahl  
S1 - S14 Biegezugbewehrung Dehnung Stahl-DMS 3 mm 14 
C1 - C14 Betondehnungen Dehnung Beton-DMS 20 mm 14 
CC1, CC2 Druckstrebe Dehnung Beton-DMS 20 mm 2 
W1 - W4 Setzung der Funda-mentecken Weg Wegaufnehmer 0-200 mm 4 
W5 Pressenweg Weg Wegaufnehmer 0-200 mm 1 
101 - 117 Sohlnormalspannung Druck Spannungsauf-nehmer 0-20 bar 17 
118 - 121 Seitenspannung Druck Spannungsauf-nehmer 0-5 bar 4 
F1 - F5 Dickenänderung der Platte Weg Wegaufnehmer ± 10 mm 5 
P Pressenkraft Kraft Kraftmessdose 0-1600 kN 1 
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 (a) Stahl-DMS (b) Beton-DMS 
Bild 3-6 Anordnung der Dehnungsmessstellen [Hegger et al. 2005] 
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Bild 3-7 Anordnung der Betonstauchungsmesszellen (links) [Hegger et al. 2005] 
Anordnung der Dickenmessstellen (rechts) [Hegger et al. 2005] 
 
3.4 Materialeigenschaften 
Bei dem in den Versuchen verwendeten Sand handelte es sich um einen eng gestuften Sand 
0/2 mm aus dem Kieswerk Marienberg der Fa. RWE Power (vormals Rheinbraun), der nach 
DIN 18196 als SE klassifiziert wurde. Die Körnungslinie dieses Sandes ist in Bild 3-8 darges-
tellt. Da die Ergebnisse der Versuche an der Universität Karlsruhe bei den späteren Auswer-
tungen mit berücksichtigt werden, ist die Körnungslinie dieses Sandes ebenfalls in Bild 3-8 
enthalten. Der Kalkgehalt des eigenen Sandes wurde in Vorversuchen nach DIN 18129 zu 
0,085% bestimmt, so dass der eigene Sand nach DIN als kalkfrei (0 bis 1 Massenprozent) 
bezeichnet werden kann. 
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Bild 3-8 Körnungslinie des eigenen sowie die des an der Universität Karlsruhe ver-
wendeten Sandes 
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Die Einbaudichte ρ, der Porenanteil n, die Lagerungsdichte D und der Reibungswinkel ϕ  
sind getrennt für die einzelnen Versuche in Tabelle 3-4 zusammengestellt.  
Tabelle 3-4 Zusammenstellung der Bodenkennwerte für die Versuche DF1 bis DF5  
Versuch 
Einbau-
dichte ρ 
Poren-
anteil n 
Lagerungs-
dichte D 
Reibungs-
winkel ϕ 
 [t/m³] [-] [-] [°] 
DF1 1,56 0,404 0,40 33,5 
DF2 1,73 0,337 0,91 39,4 
DF3 1,74 0,332 0,95 39,4 
DF4 1,76 0,324 1,01 39,4 
DF5 1,70 0,349 0,82 38,1 
 
Zur Herstellung der Fundamente wurde Lieferbeton der Festigkeitsklasse B 25 mit einem 
Größtkorn von 16 mm verwendet. Als Zement kam ein gewöhnlicher Portlandzement 
CEM III A 32,5 N zum Einsatz. Der Wasserzementwert betrug etwa 0,5. Das Ausbreitmaß 
lag im Durchschnitt bei 48 cm, was dem Konsistenzbereich K3 entspricht. In Tabelle 3-5 sind 
die Mittelwerte der erreichten Betonfestigkeiten am Versuchstag (Betonalter: 7-9 Tage) zu-
sammengestellt.  
Tabelle 3-5 Zusammenstellung der Betonkennwerte am Versuchstag [Hegger et al. 2005] 
Versuch 
 
fc,cyl fc,cube fct,sp fct,flex Ec fc,cube,t=28d 
[MPa] [MPa] [MPa] [MPa] [MPa] [MPa] 
DF1 20,2 25,0 1,63 2,81 24.000 39,7 
DF2 22,0 24,1 1,76 3,02 22.600 37,4 
DF3 30,7 36,3 2,33 3,59 25.800 45,8 
DF4 24,5 28,1 1,97 3,89 24.000 49,6 
DF5 17,6 20,9 1,51 3,30 23.300 44,5 
fc,cyl: Zylinderdruckfestigkeit; fc,cube: Würfeldruckfestigkeit; fct,sp: Spaltzugfestigkeit; fct,flex: 
Biegezugfestigkeit; Ec: E-Modul des Betons; fc,cube,t=28d: Würfeldruckfestigkeit nach 28 Tagen 
Die Durchmesser und Festigkeitseigenschaften der verwendeten Betonstähle BSt 500 S sind 
in Tabelle 3-6 zusammengestellt. An Proben des verwendeten Betonstahls wurden in Zug-
versuchen die in Bild 3-9 dargestellten Spannungs-Dehnungslinien ermittelt. 
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Tabelle 3-6 Zusammenstellung der Stahlkennwerte [Hegger et al. 2005] 
Nenn-
durchmes-
ser ds 
Beton-
stahlsorte 
Proben-
querschnitt 
s0 
0,2%-
Grenze 
Rp0,2 
Zugfestig-
keit 
Rm 
Elastizi-
tätsmodul
E 
Bruchdeh-
nung 
A10 
verwendet 
für 
[mm] [-] [mm²] [MPa] [MPa] [MPa] [%] [-] 
8 BSt 500 S 49,8 530,3 609,5 203.556 14,9 DF1-DF5 
12 BSt 500 S 112,46 548,8 650,9 200.306 20,9 DF3 
14 BSt 500 S 155,5 552,4 633,8 198.130 19,8 DF1-DF5 
16 BSt 500 S 200,5 514,5 588,7 200.998 20,8 DF5 
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Bild 3-9 Spannungs-Dehnungslinien der Betonstähle [Hegger et al. 2005] 
3.5 Versuchsdurchführung 
Die vorhandene Versuchsgrube wurde für die durchzuführenden Versuche modifiziert und 
umgebaut, um eine systematische Untersuchung der Sohldruckverteilung unter Fundamen-
ten zu ermöglichen. Die Länge und Breite der Versuchsgrube wurden so angepasst, dass die 
Belastungsvorrichtung zentrisch positioniert werden konnte. Ein Neubau des als Pressenwi-
derlager dienenden Stahlrahmens war in zweifacher Hinsicht erforderlich: Die als HE 300B 
Träger ausgebildeten Stahlstützen mussten verlängert und der Querträger infolge der zu 
erwartenden hohen Bruchlast neu bemessen werden. Nach dem Umbau betrugen Länge 
und Breite der Versuchsgrube je 3,25 m. Die Gründungsebene des Fundamentes lag 2,50 m 
über dem Grubenboden (Bild 3-10). Um in den Versuchen den Widerstand gegen ein 
Grundbruchversagen zu vergrößern, erfolgte eine Überschüttung der Fundamente um ca. 
0,5 m. Aus diesem Grund wurde oberhalb der Gründungsebene eine Wanderhöhung aus 
HDF- Platten gebaut. Bild 3-11 zeigt die umgebaute Versuchsgrube mit Wanderhöhung, 
Stahlrahmen und Kranbahn vor Einbau des Sandes. 
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Bild 3-10 Schnitt durch den modifizierten Versuchsstand 
 
 
Bild 3-11 Blick auf den Versuchsstand mit Wanderhöhung und Pressenwiderlager 
Unstetigkeitsstellen bei der Lagerungsdichte des eingebauten Sandes führen zu Messwert-
abweichungen, wie die Versuche an der Universität Karlsruhe gezeigt haben. Aus diesem 
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Grund wurde eine Rieselvorrichtung konstruiert, die ein Betreten des Sandes beim Einbau 
nicht erforderte. Die Rieselanlage bestand aus einem motorgetriebenen Rollwagen, der ei-
nen in der Höhe verstellbaren Rieselbehälter mit konstanter Geschwindigkeit  über die Ver-
suchsgrube zog (Bild 3-12, links). Das Fassungsvermögen des Rieselbehälters bet-
rug 0,62 m³, was eine Einbauhöhe von 5,5 cm je Sandschicht ergab. Im Inneren des 
Behälters wurden zudem im Abstand von 5 cm Leitprofile (Bild 3-12, rechts) angebracht, 
welche die Ausbreitung des Sandstrahls begrenzten und ein gleichmäßiges Ausrieseln des 
Sandes ermöglichten. 
    
Bild 3-12 Rollwagen mit angehängtem Rieselbehälter (links) 
Leitprofile des Rieselbehälters (rechts) 
  
Die Verdichtung des Sandes erfolgte beim Versuch DF1 (mitteldichte Lagerung) allein durch 
die vorgegebene Fallhöhe. Um dichtere Lagerungen für die Versuche DF2 bis DF5 zu errei-
chen, wurde eine zusätzliche Verdichtung durch Stahlplatten und Rüttelplatte vorgenommen. 
Drei Stahlplatten mit den Abmessungen von 3,25 m x 1,08 m x 0,025 m wurden nach jeder 
eingebrachten Lage auf die Sandoberfläche gehoben und der darunter liegende Sand mit 
einer Rüttelplatte ca. drei Minuten gleichmäßig verdichtet (Bild 3-13). Die Lagerungsdichte 
wurde stetig durch die Kontrolle der Masse des eingebauten Sandes und der Einbauhöhe je 
Lage überprüft.  
Nach Fertigstellung der Sandschüttung einschließlich Überschüttung wurde das Fundament 
eingebaut und ausgerichtet (Bild 3-14, links). Anschließend erfolgte die Montage des Stahl-
trägers sowie die Ausrichtung der Presse (Bild 3-14, rechts). Die Pressenkraft wurde hydrau-
lisch geregelt und mittels einer Kraftmessdose (Fabrikat PA-8-600/LA227 der Fa. Glötzl, 
Durchmesser 244 mm, Messbereich bis 1600 kN) gemessen. Sie war zwischen dem Zylin-
derkolben und dem Stützenstummel angeordnet, so dass die gemessene Kraft nicht durch 
Reibung am Pressenzylinder beeinträchtigt wurde. Die Last wurde in Inkrementen von 25 kN 
bis 50 kN aufgebracht.   
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Bild 3-13 Verdichtung des Bodens mittels Stahlplatten und Rüttelplatte (links) 
  
Bild 3-14  Einbau und Ausrichten des Fundamentes (links), Einbau der Presse (rechts) 
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4 Versuchsergebnisse  
4.1 Betonversagen 
Bei allen Versuchen trat planmäßig ein Durchstanzversagen auf, was sowohl visuell durch 
die Bruch- und Rissbilder als auch durch verschiedene Messwerte der Stahl- und Beton- 
DMS und der Setzungsmessuhren bestätigt werden konnte. Die Bruchlasten sind in Tabelle 
4-1 zusammengefasst. Eine ausführliche Darstellung sämtlicher Versuchsergebnisse findet 
sich im Anhang zu dieser Arbeit. 
Tabelle 4-1 Bruchlasten im Versuch (Vtest) und nach den normativen Regelungen (Vcode) 
Versuch Schubschlankheit λ VDIN 1045-11) VHeft 525 VDIN 4017 Vtest 
(-) [-] kN kN kN kN 
DF1 2,5 434 451 463 551 
DF2 2,5 446 464 1235 530 
DF3 2,5 2) 2) 1245 1197 
DF4 1,5 3) 1337 1398 1252 
DF5 1,45 3) 1413 1277 1130 
1) Vcode ohne Teilsicherheitsbeiwerte (Grenzzustand) 
2) mit Durchstanzbewehrung 
3) kein Durchstanzen, da Stanzkegel außerhalb des Fundaments 
Für die schlanken Fundamente DF1 und DF2 berechnen sich nach den nationalen Normen 
(DIN 1045-1 und Heft 525) geringere Durchstanzlasten als die im Versuch erreichten. Somit 
liegen die Bemessungsgleichungen für die untersuchten Fundamente mit großer Schub-
schlankheit auf der sicheren Seite. Dies ist wenig verwunderlich, da die Bemessungsglei-
chungen an Flachdecken kalibriert wurden, die ebenfalls den schlanken Bauteilen zugeord-
net werden können.   
Die Ergebnisse in Tabelle 4-1 zeigen für gedrungene Fundamente, dass Heft 525 für die 
Versuche DF4 und DF5 höhere Durchstanzlasten vorhersagt, als sie im Versuch erreicht 
wurden. Insbesondere für den Versuch DF5 ist der Unterschied zwischen der vorhergesag-
ten Last nach Heft 525 und den Versuchsergebnissen signifikant, da nur etwa 80% der rech-
nerisch möglichen Belastung im Versuch auch erreicht wurde. Infolge der in der Bemes-
sungspraxis noch vorhandenen Teilsicherheitsbeiwerte auf der Einwirkungs- und Wider-
standsseite führt dies aber noch nicht zwangsläufig zum Versagen von Fundamenten in der 
Praxis. Die Teilsicherheitsbeiwerte dienen jedoch nicht dazu, Fehler in den Bemessungsglei-
chungen auszugleichen. Eine Anpassung der Bemessungsgleichung ist für gedrungene 
Fundamente daher erforderlich (siehe Kapitel 5).  
 
4.1.1 Darstellung der Durchstanzkegel 
Nach Versuchsende wurden am Institut für Massivbau die Rissbilder auf der Biegezugseite 
(Fundamentunterseite) nachgezeichnet und fotografiert. Die Ergebnisse sind in Bild 4-1 dar-
gestellt.  
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Bild 4-1 Rissbilder auf den Fundamentunterseiten für die Versuche DF1-DF5 [Hegger 
et al. 2005] 
Nach Erreichen der Versagenslast wurde das Fundament hierzu zunächst vollständig ent- 
und anschließend wieder belastet. Die erreichte Last bei der Wiederbelastung betrug unge-
fähr 70 bis 80 Prozent der Versagenslast. 
Nach der Dokumentation der Rissbilder wurden die Versuchskörper DF1 und DF2 aufges-
temmt und die Versuchskörper DF3 bis DF5 aufgesägt. In Bild 4-2 sind die durchgestanzten, 
kegelförmigen Bruchkörper dargestellt. Der Winkel des Versagensrisses betrug bei allen  
Versuchen etwa 45° bezogen auf die Horizontale (Bild 4-2, links), mit Ausnahme von Ver-
such DF2.  
   
Bild 4-2 Bruchkegel von Versuch DF1 (links) und DF2 (rechts) [Hegger et al. 2005] 
DF2 DF3 DF1 
DF5DF4
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Durch die gemeinsam mit dem Institut für Massivbau durchgeführten Versuche konnten die 
Ergebnisse der Literaturrecherche bestätigt werden, dass bei Fundamenten deutlich steilere 
Stanzkegel beobachtet werden als bei schlanken Bauteilen wie z.B. Flachdecken [Staller 
2001], [Beutel 2003]. Beim Versuchskörper DF2 war der Beton durch die Ermittlung der 
Resttragfähigkeit in einem Bereich von ca. 33° und 45° bezogen auf die Horizontale stark 
zerstört, so dass keine eindeutige Aussage über den Winkel des Versagensrisses getroffen 
werden konnte (Bild 4-2, rechts).  
Die Sägeschnitte der Versuche DF3 bis DF5 sind in Bild 4-3 und Bild 4-4 dargestellt. Bei 
dem schubbewehrten Fundament DF3 ist das Versagen der Druckstrebe nahe des Stützen-
anschnitts zu erkennen (Bild 4-3).  
 
   
 (a) Fachwerkmodell (b) Druckstrebenversagen 
Bild 4-3 Sägeschnitte Fundament DF3 [Hegger et al. 2005] 
   
Bild 4-4 Sägeschnitte der Fundamente DF4 (li.) und DF5 (rechts) [Hegger et al. 2005] 
Als erstes Ergebnis der gemeinsam mit dem Institut für Massivbau durchgeführten Versuche 
ist in Bestätigung der bisher an Fundamenten durchgeführten Durchstanzversuche festzuhal-
ten, dass der Durchstanzkegel steiler als bei Flachdecken ist. Die Neigung des Durchstanz-
kegels kann unter Berücksichtigung der Versuche aus der Literatur zu 45° angenommen 
werden. Beim Durchstanznachweis von Fundamenten sollte in Übereinstimmung mit den 
Messergebnissen an Fundamenten ein von Flachdecken abweichender Nachweisschnitt 
zugrunde gelegt werden. Dies ist insbesondere dann sinnvoll, wenn eine mögliche Span-
nungskonzentration unter der Stütze berücksichtigt werden soll.  
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4.2 Sohlspannungsverteilung 
Die Haupteinflussfaktoren auf die Sohlspannungsverteilung sind das Belastungsniveau und 
die Lagerungsdichte des Baugrundes. Um im Folgenden eine Bezugsgröße für das Belas-
tungsniveau festzulegen, wird die Hilfsgröße Rf (R für Ratio, f für force) eingeführt. Sie be-
zieht die aufgebrachte Stützenlast PStütze auf den rechnerischen charakteristischen Grund-
bruchwiderstand nach DIN 4017 [DIN4017:2006] und wird wie folgt definiert: 
)4017(, DINkn
Stütze
f R
PR =  
Als weitere Hilfsgröße wird Rs,i (R für Ratio, s für stress, i für die betrachtete Stelle) einge-
führt, um die Spannungskonzentration in einem betrachteten Bereich i unterhalb des Fun-
damentes zu beschreiben. Sie wird definiert als Quotient aus der gemessenen, gemittelten 
Spannung in dem betrachteten Bereich (z.B. unterhalb des Durchstanzkegels, bei mehreren 
Messwerten an einer Stelle ist eine Mittelung der Messwerte erforderlich) und der durch-
schnittlichen Spannung unter dem Fundament.  
Die durchschnittliche Spannung unter dem Fundament berechnet sich durch Division der 
Stützenlast PStütze durch die Fundamentfläche A.  
Fundament
Stütze
kegelDurchstanz
Fundament
kegelDurchstanz
kegelDurchstanzs,
A
PRRs
σ
σ
σ ===  
Bei einer Konzentration der Sohlspannungen unterhalb des Durchstanzkegels ist 
Rs,Durchstanzkegel größer als eins. Ist die Verteilung der Sohlspannungen konkav mit Span-
nungsmaxima unter den Fundamenträndern, so ist Rs,Durchstanzkegel kleiner eins (siehe Bild 4-5 
und Bild 4-15).  
            
Bild 4-5 Rs,Durchstanzkegel > 1 (links)  und Rs,Durchstanzkegel < 1 (rechts)  
Die in den (gemeinsam mit dem Institut für Massivbau) durchgeführten Versuchen gemesse-
nen Sohlspannungsverteilungen werden im Folgenden in Abhängigkeit der Lagerungsdichte 
des Baugrundes und der aufgebrachten Belastung vorgestellt. 
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4.2.1 Mitteldichte Lagerung (DF1) 
Der Versuch DF1 wurde auf mitteldicht gelagertem Boden mit einer Lagerungsdichte 
D = 0,40 durchgeführt. Die Bruchlast betrug 551 kN (= 680 kN/m² mittlere Sohlspannung), 
die rechnerische charakteristische Grundbruchlast lag bei 463 kN. Rf beträgt somit 1,19. Die 
gemessene Sohlspannungsverteilung ist für ausgewählte Laststufen zweidimensional in Bild 
4-6 und dreidimensional in Bild 4-7 und Bild 4-8 dargestellt. 
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Bild 4-6  Spannungsverlauf in der Sohlfuge für Versuchskörper DF1 im Schnitt 3-3 
 
Bild 4-7  Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF1, Laststufe 
100 kN/m², Rf = 0,17  
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Bild 4-8 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF1, vor Errei-
chen des Bruchzustands bei 680 kN/m², Rf = 1,19 
4.2.2 Dichte Lagerung (DF2, DF3 und DF5) 
Die Versuche DF2, DF3 und DF5 wurden auf dicht gelagertem Baugrund durchgeführt. Die 
zwei- und dreidimensionalen Darstellungen der gemessenen Sohlspannungen sind exempla-
risch für die Versuche DF2 bzw. DF5 in Bild 4-9 bis Bild 4-11 dargestellt.  
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Bild 4-9 Spannungsverlauf in der Sohlfuge für Versuchskörper DF2 im Schnitt 3-3  
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Bei den Versuchen DF2 und DF3 ist die Lagerungsdichte bis auf unvermeidbare Schwan-
kungen beim Einbau nahezu identisch (D = 0,91 bei DF2 und D = 0,95 bei DF3), der Bau-
grund bei Versuch DF5 war hingegen planmäßig weniger dicht gelagert (D = 0,82). 
 
Bild 4-10 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF5, Laststufe 
80 kN/m², Rf  = 0,05  
 
 
Bild 4-11  Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF5 vor Errei-
chen des Bruchzustands bei 1.340 kN/m², Rf = 0,85   
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4.2.3 Sehr dichte Lagerung (DF4) 
Der Versuch DF4 wurde auf einem Boden mit sehr dichter Lagerung durchgeführt (D = 1,01). 
Die zwei- und dreidimensionalen Darstellungen der Sohlspannungsverteilung sind Bild 4-12 
bis  Bild 4-14 zu entnehmen. Bis zu einer Spannung von etwa 300 kN/m² (Rf ≈ 0,25) sind die 
Spannungen in den Ecken größer als die durchschnittliche Spannung, Rs,Ecke ist folglich grö-
ßer 1,0.  
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Bild 4-12 Spannungsverlauf in der Sohlfuge für Versuchskörper DF4 im Schnitt C-C 
 
Bild 4-13 Spannungsverteilungen in der Sohlffläche für Versuchskörper DF4, Laststufe 
100 kN/m², Rf = 0,06 
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Bild 4-14 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF4 vor Errei-
chen des Bruchzustandes bei 1.410kN/m², Rf = 0,82 (rechts) 
 
4.3 Spannungskonzentration in Abhängigkeit vom Lastniveau 
Im Folgenden wird die Spannungskonzentration Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf  auf-
getragen, wobei zwischen Stütze, den Ecken und dem Durchstanzkegel unterschieden wird. 
Die Spannungsordinate unterhalb der (vier) Ecken und des Durchstanzkegels wurde durch 
die Bildung des Mittelwertes der Messwerte (Druckmessdosen) ermittelt. Die Größe des 
Durchstanzkegels und somit die Anzahl der Druckmessdosen, die zur Ermittlung von 
Rs,Durchstanzkegel verwendet wurden, konnten aus den Versuchsergebnissen (Geometrie des 
Durchstanzkegels) gewonnen werden.  
Bild 4-15 zeigt anschaulich, dass es trotz einer vorhandenen konvexen Spannungsverteilung 
unterhalb des Fundamentes (gekennzeichnet durch Rs,Ecke < 1und Rs,Stütze > 1) in Abhängigkeit 
von den Geometrien des Fundamentes und des Durchstanzkegels zu Werten für 
Rs,Durchstanzkegel  = 1 kommen kann. 
 
Bild 4-15   Rs,Durchstanzkegel  = 1 bei konvexer Spannungsverteilung  
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4.3.1 Mitteldichte Lagerung (DF1) 
Eine Spannungsverteilung nach Boussinesq mit ausgeprägten Spannungsspitzen unter den 
Fundamentecken wurde für kleine Spannungen nicht gemessen, wenngleich bis zu einer 
Stützenlast von 100 kN (entspricht Rf ≈ 0,18) die Spannungen in den Fundamentecken um 
20% größer als die durchschnittliche Spannung gewesen sind (Rs,Ecke = 1,20). In Bild 4-16 ist 
die Entwicklung der Spannungskonzentration in den Fundamentecken, direkt unter der Stüt-
ze und unterhalb des Durchstanzkegels in Abhängigkeit vom Lastniveau aufgetragen.  
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Bild 4-16 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf für den Ver-
such DF1 (mitteldicht gelagerter Boden) 
Mit zunehmender Belastung kommt es zu der erwarteten Spannungsumlagerung zur Fun-
damentmitte hin. Bei Laststeigerung nehmen die Spannungen in den Ecken zwar noch zu, 
die Zunahme ist aber geringer als die durchschnittliche Zunahme. Die Spannungen unmittel-
bar unter der Stütze und dem Durchstanzkegel sind bis zu einem Lastniveau Rf von 0,20 
kleiner als die durchschnittliche Spannung (Rs =0,94) - allerdings ist der Unterschied nicht 
signifikant. Nach der Theorie von Boussinesq wären für ein geringes Lastniveau (Rf ≤ 0,20) 
Werte für Rs,Stütze zwischen 0,3 bis 0,5 realistisch gewesen.  
Bei Laststeigerung nimmt die Spannungskonzentration unter der Stütze und unterhalb des 
Durchstanzkegels zu, wobei die Zunahme direkt unter der Stütze erwartungsgemäß größer 
ist als unterhalb des Durchstanzkegels. Bei Erreichen des rechnerischen Grundbruchwider-
standes (Rf = 1) liegen die Spannungen unterhalb der Stütze etwa 23% über der durch-
schnittlichen Spannung (Rs,Stütze = 1,23). Unterhalb des Durchstanzkegels ist eine Erhöhung 
von lediglich 4% (Rs,Durchstanzkegel = 1,04) zu beobachten. 
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4.3.2 Dichte Lagerung (DF2, DF3 und DF5) 
In Bild 4-17 ist die Entwicklung der Sohlspannungen in den Fundamentecken dargestellt. Die 
Spannungskonzentration unterhalb der Fundamentecken ist bei geringem Lastniveau auf 
dicht gelagertem Boden erwartungsgemäß größer als bei mitteldicht gelagertem Boden, da 
der Boden seitlich stärker gehalten wird. Demzufolge kann der Boden größere Vertikalspan-
nungen aufnehmen. Aus Bild 4-17 ist für die Versuche DF2 und DF5 ansatzweise eine 
Spannungsverteilung nach der Theorie von Boussinesq zu erkennen. Die Spannungen lie-
gen für Rf  ≤ 0,2 bis zu 50% über der durchschnittlichen Spannung (Rs,Ecke = 1,50). Mit stei-
gendem Lastniveau nehmen die Eckspannungen nur noch wenig zu, was durch die negative 
Steigung der Regressionsgeraden in Bild 4-17 verdeutlicht wird. Für Rf = 0,6  entspricht die 
Sohlspannung unter den Fundamentecken in etwa der durchschnittlichen Spannung unter 
dem Fundament (Rs,Ecke = 1,0). Im Bruchzustand betrug Rs,Ecke für die Fundamente DF3 und 
DF5 etwa 0,70.  
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Bild 4-17 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf in den Fun-
damentecken für die Versuche DF2, DF3 und DF5 (dicht gelagerter Boden) 
In Bild 4-18 ist die Entwicklung der Sohlspannungen unterhalb der Stütze dargestellt. Wäh-
rend bei steigender  Belastung die Werte für Rs,Ecke abnehmen, kann unter der Stütze eine 
überproportionale Spannungszunahme beobachtet werden. Dies gilt für alle Versuche, wobei 
die Regressionsgeraden für Rs,Stütze stärker variieren als Rs,Ecke. Die Regressionsgeraden ha-
ben für alle Versuche nahezu gleiche Steigungen. 
Ein Grund für die unterschiedliche Lage der Regressionsgeraden liegt in der unterschiedli-
chen Durchbiegung der Fundamente infolge der variierenden Bauteilhöhen. Das Fundament 
DF5 wies gegenüber den anderen Fundamenten die größte statische Nutzhöhe auf (DF2, 
DF3: 15cm, DF5: 25 cm), weshalb Durchbiegung und Spannungskonzentration unterhalb der 
Stütze am geringsten waren. Bei Versuch DF3 war die Entwicklung der Betondruckfestigkeit 
und des E-Moduls deutlich schneller als bei allen anderen Versuchen, so dass die Durchbie-
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gung bei Versuch DF3 bei gleicher Last geringer war als beim Versuch DF2. Zudem wurden 
die Spannungen unterhalb der Stütze nur von einem einzelnen Messkissen gemessen, wes-
halb auch Messwertabweichungen für die Streuungen verantwortlich sein können. Die Span-
nungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels (Bild 4-19), die mit etwa sieben Druck-
messkissen gemessen wurde, weist deutlich geringere Streuungen auf als die Messungen 
unterhalb der Stütze.  
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Bild 4-18 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf unter der 
Stütze für die Versuche DF2, DF3 und DF5 (dicht gelagerter Boden) 
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Bild 4-19 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf unterhalb 
des Stanzkegels für die Versuche DF2, DF3 und DF5 (dicht gelagerter Boden) 
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Die beobachtete Spannungsumlagerung von den Fundamentecken hin zur Fundamentmitte 
bei zunehmender Belastung war erwartet worden und gab den Anstoß für die durchgeführten 
Untersuchungen. Entscheidend für die Durchstanztragfähigkeit von Fundamenten ist die 
Bodenreaktionskraft unterhalb des Durchstanzkegels (Bild 4-19). Die Werte für Rs,Durchstanzkegel 
schwanken in einer Bandbreite von etwa ±15% um den Wert 1,0.  
Bei einem Belastungsniveau von Rf ≤ 0,2 ist bei allen Versuchen die Spannung unterhalb 
des Durchstanzkegels geringer als die durchschnittliche Spannung unterhalb des Funda-
ments (Rs,Durchstanzkegel < 1,0). Bei Steigerung des Belastungsniveaus ist bei allen Versuchen 
eine Spannungsumlagerung festzustellen. Im Gebrauchslastbereich (Rf ≈ 0,5) liegt der Wert 
für Rs,Durchstanzkegel ungefähr bei 1,0. Bei einer weiteren Laststeigerung bis zum rechnerischen 
Grundbruchwiderstand steigen die Spannungen unterhalb des Durchstanzkegels weiter an, 
Rs,Durchstanzkegel nimmt Werte bis etwa 1,15 an. Für den Versuch DF2, der schon bei Ge-
brauchslast eine Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels aufweist 
(Rs,Durchstanzkegel ≈ 1,1), sind keine Werte oberhalb von Rf = 0,53  mehr vorhanden. Grund hier-
für sind die geringe Durchstanztragfähigkeit infolge geringer Plattenhöhe und der erhöhte 
Grundbruchwiderstand (gegenüber DF1) infolge der dichten Lagerung des Sandes. In Bild 
4-20 bis Bild 4-22 sind Spannungskonzentrationen für die Versuche DF2, DF3 und DF5 ge-
trennt voneinander dargestellt. 
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Bild 4-20  Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf  für den 
Versuche DF2   
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Bild 4-21 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf  für den 
Versuche DF3  
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Bild 4-22 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf  für den Versu-
che DF5   
 
4.3.3 Sehr dichte Lagerung (DF4) 
Aus Bild 4-23 ist ersichtlich, das bei steigendem Lastniveau die Spannungszunahme in den 
Ecken unterdurchschnittlich ist und vor Erreichen der letzten Laststufe die Randspannungen 
absolut gesehen sogar abfallen. Unmittelbar vor Erreichen der Durchstanztragfähigkeit  
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(Rf ≈ 0,95) sind die Eckspannungen etwa nur halb so groß wie die durchschnittliche Span-
nung (Rs,Ecke ≈ 0,5) (siehe auch Bild 4-14).  
Die Spannungsumlagerung von den Fundamenträndern zur Fundamentmitte hin wird durch 
die gemessene Sohlspannung unter der Stütze bestätigt. Zu Beginn des Versuches betragen 
die Spannungen unterhalb der Stütze nur etwa 40% der durchschnittlichen Spannung, 
(Rs,Stütze ≈ 0,4). Bei Laststeigerung werden die Werte für Rs,Stütze größer und erreichen bei etwa 
Rf  = 0,70 (ca. 1200 kN/m²) einen Wert von 1,0. Rs,Stütze steigt bis zum Bruchzustand auf 1,25. 
Die Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels vergrößert sich mit zuneh-
mender Last ähnlich wie unterhalb der Stütze. Bei geringem Lastniveau bis Rf ≈ 0,25 liegt die 
Sohlspannung unterhalb des Durchstanzkegels bei 85-90% der durchschnittlichen Span-
nung, (Rs,Durchstanzkegel ≈ 0,85-0,90). Im Gebrauchslastbereich (Rf ≈ 0,55) ergibt sich für 
Rs,Durchstanzkegel ein Wert von 1,0, im Bruchzustand liegt Rs,Durchstanzkegel bei etwa 1,08.  
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Bild 4-23 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf für den Ver-
such DF4 (sehr dicht gelagerter Boden) 
 
4.3.4 Zusammenfassende Ergebnisse zur Messung der Sohlspannungs-
verteilungen  
Die Versuchsergebnisse stimmen qualitativ zu einem großen Teil mit den Erwartungen auf 
Basis der theoretischen Überlegungen überein: 
1. Im Bruchzustand wurde unter der Stütze eine Spannungskonzentration gemessen 
(Rs,Stütze > 1,0). Unter den Fundamentecken und –ränder stellten sich Spannungsmi-
nima (Rs,Ecke < 1,0) ein. Das Spannungsmaximum in der Fundamentmitte fällt geringer 
aus (Rs,Stütze < 1,5 für alle Versuche) als nach der Theorie von Prandtl-Buisman zu er-
warten wäre. Dies liegt unter anderem an der Tatsache, dass die rechnerische 
Grundbruchlast nur bei Versuch DF1 erreicht bzw. um ca. 20% überschritten wurde, 
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so dass die Spannungsumlagerung bei den Versuchen DF2 bis DF5 noch nicht ab-
geschlossen war. 
2. Bei einem geringen Lastniveau, ausgedrückt durch Rf < 0,2, ergaben sich in den 
Fundamentecken Spannungsmaxima (Rs,Ecke > 1,0) und ein (absolutes) Spannungs-
minimum unter der Fundamentmitte (Rs,Stütze < 1,0; mit Ausnahme von Versuch DF2). 
Die nach der Theorie von Boussinesq zu erwartenden sehr deutlichen Spannungs-
spitzen (Rs,Ecke > 2,0)  wurden bei keinem der Versuche gemessen. 
3. Bei allen Versuchen konnte unabhängig von der Lagerungsdichte bei steigendem 
Lastniveau (ausgedrückt über Rf) eine Spannungsumlagerung von den Fundamente-
cken zur Fundamentmitte hin beobachtet werden. 
4. Zur Bestimmung der Bodenreaktionskraft beim Durchstanznachweis ist die Ermittlung 
der Sohlspannungen unterhalb des Durchstanzkegels erforderlich. Die Entwicklung 
der Sohlspannungen unterhalb des Durchstanzkegels ist für alle Versuche, unabhän-
gig von der Lagerungsdichte, ähnlich.  
5. Unter den Fundamenten der Versuche DF4 und DF5 war bei geringem Lastniveau 
(Rf  < 0,2) das Minimum der Sohlspannungen unter der Stütze ausgeprägter als bei 
den Versuchen DF1 bis DF3.  
6. Die Spannungsspitzen unter den Ecken (Rändern) von Fundamenten auf mitteldicht 
gelagertem Untergrund bilden sich weniger stark aus als bei dicht oder sehr dicht ge-
lagertem Untergrund. Bei mitteldichter Lagerung des Bodens ist die horizontale Stüt-
zung geringer als bei dichter Lagerung. Bei vertikaler Belastung durch das Funda-
ment plastifiziert der mitteldicht gelagerte Boden schon bei geringerem Lastniveau, 
die möglichen Spannungsspitzen fallen geringer aus (Bild 4-24).  
 
Bild 4-24 Zusammenhang σx und σz 
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Im Rahmen des Forschungsvorhabens konnten nur an fünf Versuchen die Sohlspannungen 
gemessen werden. Um die Datenbasis zu vergrößern und die eigenen Ergebnisse zu verifi-
zieren, werden in Kapitel 6 die an der Universität Karlsruhe durchgeführten Versuche mit in 
die Datenbasis aufgenommen, bevor ein (End-) Ergebnis zur Bodenreaktionskraft beim 
Durchstanzen formuliert wird. 
 
4.3.5 Messwertabweichungen 
Die Genauigkeit bei der Messung der Sohlspannungen lässt sich einfach anhand der Bedin-
gung überprüfen, dass die aufgebrachte Stützenlast der gemessenen Bodenreaktionskraft 
entspricht. Bei den durchgeführten Versuchen wurden zur Messung der Sohlspannung zwi-
schen 17 und 21 Druckmessdosen der Fa. Glötzl eingesetzt. Die Sohlspannung konnte nur 
punktuell gemessen werden, wobei der Anteil der Dosenfläche an der gesamten Sohlfläche 
zwischen 10% und 12% lag. Eine Ermittlung der Gesamtkraft aus dem Integral der Sohlflä-
chenspannungen über die Fundamentfläche ist somit nur näherungsweise möglich, da die 
verbleibenden etwa 90 % der Sohlfläche allein durch Interpolation der Messwerte berück-
sichtigt werden können.  
Neben der Kissenfläche ist das Prinzip der Druckmessung von Bedeutung. An der Universi-
tät Karlsruhe wurden bei den ersten Versuchsreihen bis zu 100% der Fundamentfläche mit 
Druckkissen ausgelegt. Trotzdem wurden Messwertabweichungen unterschiedlicher Vorzei-
chen von bis zu 25% je nach Laststufe registriert, was unter anderem auf die sich einstellen-
de „Gewölbewirkung“ an der Unterseite der Erddruckgeber zurückgeführt werden kann. Zu-
dem wurde bei diesen Versuchen der Druck innerhalb des Kissens über einen externen Ver-
gleichsdruck gemessen, was zu langen Messzeiten von bis zu 20 Minuten je Laststufe führ-
te. Innerhalb dieser Zeit kann es zu Lastumlagerungen durch Kriech- oder Relaxationsvor-
gänge kommen. Bei den gemeinsam mit dem Institut für Massibau durchgeführten Versu-
chen kamen hingegen elektrisch arbeitende Druckmesskissen zur Anwendung, bei denen 
die Messdauer bei ca. 2-3 Sekunden je Druckkissen lag. 
Die Abweichungen der Messwerte vom tatsächlichen Wert können in grobe Fehler sowie 
zufällige und systematische Messwertabweichungen unterteilt werden. Grobe Fehler betra-
gen ein Mehrfaches der zu erwartenden Messwertabweichung und können für die durchge-
führten Messungen ausgeschlossen werden. Zufällige Messabweichungen sind keine Fehler, 
sondern ungleichsinnig wirkende und unvermeidbare Abweichungen vom Messwert. Syste-
matische Fehler beeinflussen das Ergebnis immer gleichsinnig (z.B. Gewölbewirkung). Bei 
den Versuchen DF1 und DF2 ist das Integral der gemessenen Sohlspannung tendenziell 
kleiner als die aufgebrachte Belastung, bei den Versuchen DF3 bis DF5 ist dies umgekehrt. 
Bei den eigenen Versuchen wurden die Messwertabweichungen anhand der Gleichge-
wichtsbedingung für die Vertikalkräfte überprüft. Sie sind in Bild 4-25 exemplarisch für die 
Versuche DF1 und DF2 dargestellt. Mit einer Abweichung von maximal -12,09 % ist die 
Messgenauigkeit vor dem Hintergrund der beschriebenen Versuchsrandbedingungen zufrie-
denstellend. 
Im Rahmen der Versuchsauswertung wurden die gemessenen Werte der Sohlspannungen 
durch einen für jede Laststufe individuellen Korrekturfaktor so angepasst, dass das vertikale 
Kräftegleichgewicht erfüllt ist. 
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Bild 4-25 Messwertabweichungen bei den Versuchen DF1 und DF2 
 
4.3.6 Last-Setzungsverhalten 
Um das Setzungsverhalten der Fundamente zu dokumentieren, wurde der Mittelwert der 
Messungen von den Weggebern in den Fundamentecken und der Stütze gebildet. Das Last-
Setzungsverhalten der Fundamente hängt erwartungsgemäß stark von der Lagerungsdichte 
des Bodens ab. Aufgrund der dichten bzw. sehr dichten Lagerung des Untergrundes ist das 
Setzungsverhalten der Versuche DF2 bis DF5 ähnlich (Bild 4-26). Durch die unterschiedli-
chen Bruchlasten ergeben sich allerdings unterschiedliche Setzungen im Bruchzustand, die 
bei Versuch DF5 mit etwa 50 mm bei einer aufgebrachten Spannung von etwa 1400 kN/m² 
am größten und bei Versuch DF2 mit etwa 20 mm bei einer aufgebrachten Spannung von 
ca. 654 kN/m² am geringsten sind. Die Setzungszunahme ist über den gesamten Lastbereich 
etwa konstant. Dies ist ein wichtiger Hinweis darauf, dass auch im Bruchzustand noch kein 
Grundbruchversagen stattgefunden hat und auch keine ödometrischen Verhältnisse vorla-
gen. Der teilweise unruhige Kurvenverlauf ist auf Setzungen zurückzuführen, die während 
der Messung der Sohlspannungen bei konstantem Lastniveau aufgetreten sind. 
Der auf mitteldicht gelagertem Boden durchgeführte Versuch DF1 weist bei einer Bruchlast 
von 551 kN (680 kN/m²) eine um den Faktor fünf größere Setzung als die übrigen Funda-
mente auf. Infolge der Gesamtsetzung im Bruchzustand von 25 cm und auch im Gebrauchs-
lastbereich von etwa 10 cm stellt die mitteldichte Lagerung die Untergrenze für praktische 
Anwendungen dar. Auch hier zeichnete sich noch kein Grundbruch ab. 
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Bild 4-26 Last-Setzungskurven für die Versuche DF1 bis DF5 
4.3.7 Durchbiegung der Fundamente 
Die Durchbiegung des Fundaments wird durch die Fundamentsteifigkeit selbst und das Stei-
figkeitsverhältnis von Fundament und Baugrund bestimmt und beeinflusst die Spannungsver-
teilung. Eine starke Durchbiegung des Fundamentes führt zu einer Spannungskonzentration 
unter der Fundamentmitte. 
Die gemessenen Setzungen der Fundamentecken waren bei allen Versuchen nahezu gleich, 
eine Schiefstellung des Fundamentes war ebenfalls nicht erkennbar. Aus diesem Grund 
kann die Fundamentdurchbiegung als Differenz der mittleren Setzung in den Fundamente-
cken und der Setzung in Fundamentmitte berechnet werden. In Bild 4-27 sind die Last-
Durchbiegungskurven der Versuche DF1 und DF2 dargestellt. Die nach unten gerichteten 
Pfeile markieren das Durchstanzversagen. Der Verlauf der Kurve von Versuch DF1 ist unru-
hig, da aufgrund des mitteldicht gelagerten Sandes große Kriecheinflüsse im System vor-
handen waren und die Last entsprechend oft nachgeregelt werden musste. Wenn man dies 
vernachlässigt, sind sich die Kurven von Versuch DF1 und DF2 sehr ähnlich. Aufgrund der 
größeren Durchbiegung des Fundamentes aus Versuch DF2 kommt es bei diesem Versuch 
schon bei einem geringeren Lastniveau zu einer Spannungskonzentration unter der Funda-
mentmitte.  
Nach dem Durchstanzversagen konnte das Fundament DF2 wegen der dichten Lagerung 
des Bodens nach erfolgter Entlastung erneut bis zur vorher erreichten Bruchlast belastet 
werden. Hieraus resultiert der stark zerstörte Bruchkegel (Bild 4-2, rechts). Generell fällt bei 
Fundamenten nach eingetretenem Durchstanzversagen die Last deutlich langsamer ab als 
bei Flachdecken, da der durchgestanzte Kegelstumpf vom Boden gehalten wird. Dies geht 
mit einer Zunahme der Setzungen einher, bis es infolge der reduzierten Grundfläche des 
Fundamentes zu einem Grundbruchversagen kommt.  
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Bild 4-27 Last-Durchbiegungskurven DF1 und DF2 [Hegger et al. 2005] 
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5 Durchstanzwiderstand von Einzelfundamenten 
5.1 Versuchsdatenbank zum Durchstanzen von Fundamenten 
Am Institut für Massivbau (IMB) der RWTH Aachen wurde eine Versuchsdatenbank von Ri-
cker/Hegger erstellt, die alle 204 in Kapitel 2 (Literaturrecherche) erläuterten Versuche zum 
Durchstanzverhalten von Fundamentplatten ab dem Jahre 1948 sowie die gemeinsam mit 
dem Institut für Massivbau durchgeführten fünf Versuche enthält.   
Die Sohlspannungsverteilung wurde bei den bisherigen Durchstanzversuchen an Fundamen-
ten nicht gemessen, dies war erstmals bei den in Kapitel 3 beschriebenen Versuchen der 
Fall. Die Beurteilung der in Kapitel 2 vorgestellten normativen Bemessungsgleichungen zum 
Durchstanzverhalten muss daher auf Basis aller Versuche erfolgen, andernfalls wäre die 
Datenbasis zu gering. Zur Überprüfung der Normen wird der Quotient zwischen der im Ver-
such gemessenen Versagenslast Vtest und der rechnerischen Bruchlast nach Norm im 
Grenzzustand der Tragfähigkeit Vu,code gebildet. Werte über 1,0 zeigen somit Fälle an, bei 
denen die Berechnung nach der Norm auf der sicheren Seite liegt. 
In Tabelle 5-1 sind die wichtigsten Randbedingungen der Versuche, die Eingang in die Ver-
suchsdatenbank fanden, chronologisch zusammengestellt. Eine Übersicht über die in der 
Datenbank verwendeten geometrischen Größen gibt Bild 5-1.  
Tabelle 5-1 Übersicht der Versuche aus der Datenbank des IMB in Anlehnung an [Hegger 
et al. 2006 (a)] 
1 2 3 4 5 6 7 8 
Autor Jahr*) Anzahl 
Geometrie Material 
Grundrissform b 
[mm] 
h 
[mm] 
fc 
[MPa] 
ρl 
[%] 
Richart 1948 150 quadratisch / rechteckig 
610 - 
3000 200 - 740 12,8 – 33,1 0,13 – 1,77 
Kordina / 
Nölting 1981 11 rechteckig 
1500 - 
1800 193 - 343 21,5 - 31,3 0,65 - 1,11 
Dieterle / 
Steinle 1981 6 quadratisch 
1800 - 
3000 700 - 740 20,6 - 25,9 0,14 - 1,21 
Dieterle / 
Rostásy 1987 18 quadratisch 
1500 - 
3000 320 - 800 20,0 - 31,4 0,20 - 0,89 
Hallgren 1998 14 quadratisch / kreisrund 850 - 960 273 - 278 15,0 - 41,4 0,25 - 0,67 
Hegger / 
Ziegler 2005 5 quadratisch 900 200 - 300 17,6 - 22,0 0,62 - 1,03 
*) Jahr der Veröffentlichung 
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Bild 5-1 Geometrische Bezeichnungen der Versuchskörper aus [Hegger et al. 2006 
(a)] 
Bild 5-2 gibt einen Überblick über die Datenstruktur der Durchstanzversuche an Fundamen-
ten ohne Schubbewehrung. Hierbei fällt auf, dass infolge der hohen Durchstanzlasten nur 
sieben Versuche (3,4%) mit praxisgerechten Plattendicken und nur 16 Versuche (7,8%) mit 
praxisüblichen Bewehrungsgraden (ρl > 1%) durchgeführt wurden. Eine Vielzahl der Versu-
che wurde an Fundamenten mit einer Schubschlankheit λ > 3,0 durchgeführt, die Funda-
mente waren somit schlanker als in der Praxis üblich. An gedrungenen Fundamenten 
(λ < 2,0) wurden nur 24 Versuche (11,8%) durchgeführt. Die untersuchten Betondruckfestig-
keiten decken den Bereich der bei Fundamenten häufig verwendeten Normalbetone gut ab. 
Der Vergleich zwischen den normativen Regeln und den Versuchsergebnissen wurde durch 
das Institut für Massivbau für etwa 132 in der Datenbank enthaltene Versuche und verschie-
dene internationale Normen durchgeführt. Die Reduzierung von 204 auf 132 Versuche war 
durch das Eliminieren von für die Auswertung ungeeigneter Versuche erforderlich. Folgende 
Versuche wurden bei der Versuchsnachrechnung nicht berücksichtigt: 
• Versuche, bei denen kein Durchstanzversagen, sondern Biege-, Verankerungs- oder 
Betonversagen aufgetreten ist 
• Versuche mit linienförmiger Lagerung (entspricht nicht den realen Lagerungsbedingun-
gen von Fundamenten) 
• Versuche mit exzentrischer Belastung 
• Fundamente mit Querkraftbewehrung 
• Versuche an Blockfundamenten 
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(a) Verteilung der statischen Nutzhöhe (b) Verteilung des Bewehrungsgrades 
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(c) Verteilung der Betondruckfestigkeit (d) Verteilung der Schubschlankheit 
Bild 5-2 Histogramme für 204 Versuche (einschließlich der eigenen Versuche) in Ab-
hängigkeit der statischen Nutzhöhe, des Biegebewehrungsgrads, der Beton-
druckfestigkeit und der Schubschlankheit aus [Hegger et al. 2006 (a)] 
 
5.1.1 Ergebnisse aus der Versuchsdatenbank 
Der Vergleich von Versuchsergebnissen mit normativen Regelungen ist von Ricker/Hegger 
am IMB durchgeführt worden und kann für verschiedene Normen [Hegger et al. 2005] und 
[Hegger et al. 2006 (a)] entnommen werden. Der Vergleich ist nicht Gegenstand der hier 
durchgeführten Betrachtungen, weshalb an dieser Stelle exemplarisch nur die Ergebnisse 
nach DIN 1045-1 vorgestellt werden: 
Um die Einflussparameter auf das Durchstanzverhalten darzustellen, wurde der Quotient aus 
Versagenslast Vtest und der rechnerischen Bruchlast Vu,DIN 1045-1 in Abhängigkeit der folgen-
den Größen aufgetragen (Bild 5-3):  
• statische Höhe d  
• Bewehrungsgrad ρl 
• Betonfestigkeitsklasse fc  
• Schubschlankheit λ = a/d  
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Auf diese Weise ist es möglich, Aussagen über die Approximation der Versuchsergebnisse 
durch die Bemessungsgleichung zu treffen und somit die Güte des untersuchten Ansatzes 
zu bewerten.  
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(c) Einfluss der Betondruckfestigkeit (d) Einfluss der Schubschlankheit 
Bild 5-3 Versuchsnachrechnung von Durchstanzversuchen an Fundamenten ohne 
Schubbewehrung mit Gleichungen nach DIN1045-1 aus [Hegger et al. 2005] 
Die Berücksichtigung eines bestimmten Einflussparameters ist durch die normative Bemes-
sungsgleichung dann zutreffend erfasst, wenn die Regressionsgerade keine Steigung be-
sitzt, also horizontal verläuft. Aus Bild 5-3 (b) und (c) ist erkennbar, dass in DIN 1045-1 der 
Einfluss des Bewehrungsgrades ρl und der Betondruckfestigkeit fc,cyl zumindest zufriedens-
tellend abgebildet werden, da der Verlauf der Regressionsgeraden nur geringe Steigungen 
besitzt. Es ist aber auch für diese Einflussparameter tendenziell festzustellen, dass bei stei-
gendem Bewehrungsgrad und steigender Betonfestigkeit das Sicherheitsniveau gegen 
Durchstanzen ansteigt. Die Regressionsgerade nimmt für alle Bewehrungsgrade und Beton-
festigkeiten Werte an, die größer als 1,0 sind. Der Mittelwert der Sicherheit gegen Durch-
stanzen über alle 132 berücksichtigten Versuche beträgt 1,34 für DIN 1045-1, (die Standard-
abweichung 0,18 und der 5%-Fraktilwert ξm,5%=1,05. Dieser 5%-Fraktilwert ist so zu interpre-
tieren, dass für 5% der Versuche eine Sicherheit von 1,05 unterschritten wird.).  
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Aus Bild 5-3 (a) und Bild 5-3 (d) wird jedoch deutlich, dass der Einfluss der statischen Nutz-
höhe d und der Schubschlankheit λ = a/d nicht zutreffend erfasst wird. Während bei schlan-
ken Fundamenten mit einer Schubschlankheit λ > 2 die nach Norm berechnete Sicherheit 
gegen Durchstanzen zu groß ausfällt, wird bei geringeren Schlankheiten das Sicherheitsni-
veau deutlich geringer. Durch den Verlauf der Regressionsgeraden ergibt sich auch bei den 
Fundamenten mit einer Schubschlankheit von λ = 1,5 noch ein Sicherheitsniveau von > 1,0. 
Allerdings wird die Steigung der Regressionsgeraden nicht unerheblich von den Versuchen 
mit einer Schubschlankheit von λ > 2,5 beeinflusst, da es nur wenige Versuche an gedrun-
genen Fundamenten gibt, die in die Auswertung hätten einbezogen werden können. Insbe-
sondere die gemeinsam mit dem Institut für Massivbau durchgeführten Versuche an gedrun-
genen Fundamenten haben gezeigt, dass ein Sicherheitsniveau von 1,0 schon bei Schlank-
heiten von λ = 1,25 nicht mehr erreicht wurde. Dies bestätigt die Notwendigkeit einer eige-
nen Durchstanzgleichung für Fundamente. Die derzeitigen Gleichungen nach DIN 1045-1 
zum Durchstanzen sind an Flachdecken kalibriert und vorrangig für diese zu verwenden. 
Die Versuchsnachrechnung mit anderen internationalen Normen führte zu ähnlichen Ergeb-
nissen wie bei DIN 1045-1, wobei das mittlere Sicherheitsniveau der DIN 1045-1 (1,34) 
durch die anderen Normen nicht erreicht wurde. Die Standardabweichung ist nach EC2 mit 
0,14 am geringsten.  
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(c) Einfluss der Betondruckfestigkeit (d) Einfluss der Schubschlankheit 
Bild 5-4 Versuchsnachrechnung von Durchstanzversuchen an Fundamenten ohne 
Schubbewehrung mit Gleichungen nach ACI 318-02 aus [Hegger et al. 2005] 
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Der Einfluss der Schubschlankheit wird in keiner der den Normen zu Grunde liegenden em-
pirischen Bemessungsgleichungen berücksichtigt. Infolge des geringeren mittleren Sicher-
heitsniveaus und einer anderen Neigung der Regressionsgeraden kommt es z.B. nach ACI 
318-02 bei einer Schubschlankheit λ von etwa 1,7 zum Schnittpunkt der Regressionsgera-
den mit der Linie, die die Sicherheit 1,0. (vgl. Bild 5-4) angibt. Die größte Neigung der Reg-
ressionsgerade stellt sich bei einer Bemessung nach ACI 318-02 ein, d.h. der ACI 318-02 
reagiert am deutlichsten auf die Schubschlankheit von Fundamenten (Bild 5-4). Wie an der 
deutlichen Steigung der Regressionsgerade in Bild 5-4 (b) ersichtlich, ist der Einfluss der 
Biegebewehrung beim ACI deutlich zu erkennen. Dies ist darauf zurückzuführen, dass der 
Bewehrungsgrad in der empirischen Gleichung zur Berechnung des Durchstanzwiderstan-
des nach dem ACI überhaupt nicht berücksichtigt wird (vgl. Kapitel 2).  
Generell wird der Einfluss der Schubschlankheit beim Durchstanznachweis für Fundamente 
nach allen Normen nicht ausreichend berücksichtigt. Es zeigt sich bei allen internationalen 
Normen einheitlich die Tendenz, dass bei gedrungenen Fundamenten der Durchstanzwi-
derstand überschätzt wird. Dies wurde bereits von Dieterle et. al erkannt [Dieterle, Rostásy 
1987]. Dieterle empfahl, bei gedrungenen Fundamenten mit λ < 1,4 die Durchstanztragfähig-
keit nach DIN 1045 (88) [DIN1045:1988] zu verringern, um die Sicherheit gegen Durchstan-
zen auf das notwendige Sicherheitsniveau zu heben. Er führte die höhere Tragfähigkeit 
schlanker Platten auf die größeren Biegedruckspannungen im Bereich der Lasteinleitungs-
zone zurück. Infolge der dadurch entstehenden mehraxialen Druckbeanspruchung in der 
Lasteinleitungszone würde die Tragfähigkeit erhöht. 
 
5.1.2 Erweiterter Bemessungsansatz zum Durchstanzwiderstand von  
Fundamenten 
Im Rahmen des Abschlussberichtes [Hegger et al. 2005] wurde von Ricker/Hegger ein neuer 
Bemessungsansatz entwickelt, um den Widerstand gegen Durchstanzen bei Fundamenten 
besser beschreiben zu können. Dieser Bemessungsansatz erweitert die empirische Glei-
chung nach DIN 1045-1 um einen Faktor, der die Schubschlankheit λ von Fundamenten be-
rücksichtigt. Für rechteckige, nicht quadratische Fundamente wird die Schubschlankheit aus 
den Schubschlankheiten in x- und y- Richtung wie folgt berechnet:  
 λ= (λx x λy)0,5 
Auf Basis der Versuchsdatenbank erfolgte am IMB eine Regressionsanalyse, die zu der fol-
genden logarithmischen Ansatzfunktion zur Berücksichtigung der Schubschlankheit führte. 
Bild 5-5 zeigt den Verlauf der normierten Durchstanztragfähigkeit in Abhängigkeit der Schub-
schlankheit.  
 1ln)( 8,0 += λλF  
Durch den gewählten Ansatz zur Berücksichtigung der Schubschlankheit können die Ver-
suchsergebnisse gut approximiert werden. Als weitere Änderung gegenüber der an Flachde-
cken kalibrierten Gleichung nach DIN 1045-1 wird die Lage des kritischen Rundschnittes den 
Versuchsergebnissen angepasst und im Abstand 1,0 d vom Stützenanschnitt geführt. Anders 
als nach DIN 1045-1, aber dem mechanischen Verständnis entsprechend, darf die Boden-
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reaktionskraft unterhalb des kritischen Rundschnitts zu 100% von der einwirkenden Quer-
kraft abgezogen werden. Allerdings wird bei diesem Ansatz im Gegensatz zu den Ausfüh-
rungen in Kapitel 6 die Sohlspannungsverteilung noch gleichförmig angesetzt. 
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Bild 5-5 Zusammenhang zwischen normierter Durchstanztragfähigkeit und Schub-
schlankheit bei Verwendung des modifizierten Bemessungsansatzes [Hegger 
et al. 2006], entwickelt von Ricker/Hegger am IMB 
Die Bemessungsgleichung zum Durchstanzwiderstand von Fundamenten lautet wie folgt: 
 ( ) ( ) dufCV cklcal ⋅⋅+⋅⋅⋅⋅⋅= 1100 8031 ,ln λρκ  
Der Vorfaktor C wird benötigt, um die empirische Gleichung den Versuchsergebnissen so 
anzupassen, dass das nach Eurocode EN 1990: „Grundlagen der Tragwerksplanung“ festge-
legte Sicherheitsniveau eingehalten wird. Hierfür war eine weitere Regressionsanalyse erfor-
derlich, die am IMB durchgeführt wurde. Als Ergebnis ergibt sich die folgende Bemessungs-
gleichung zur Berechnung des Bemessungswertes des Durchstanzwiderstandes: 
 ( ) ( ) dufV dcklctRd 018031 1100110 ,,, ln, ⋅+⋅⋅⋅⋅⋅= λρκ   
022001 ,≤+=
d
κ  Maßstabsfaktor (d in mm) 
d  mittlere Nutzhöhe d = (dx + dy) / 2 
ρl mittlerer geometrischer Längsbewehrungsgrad innerhalb des kriti-
schen Rundschnitts 
  
⎩⎨
⎧≤⋅=
020
400
,
, ydcd
lylxl
ffρρρ  
fck charakteristische Betondruckfestigkeit 
λ Schubschlankheit yx λλλ ⋅=  
u1,0d Umfang des kritischen Rundschnitts im Abstand 1,0d vom Stützen-
rand bzw. der Lasteinleitungsfläche 
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Der charakteristische Durchstanzwiderstand (rechnerische Bruchlast) ergibt sich durch Mul-
tiplikation mit dem Teilsicherheitsbeiwert γc, der nach DIN 1045-1 den Wert 1,5 annimmt: 
 ( ) ( ) dufV dcklctRk 0,18,031, 1ln100165,0 ⋅+⋅⋅⋅⋅⋅= λρκ  
Um die Bemessungsgleichung zu verifizieren, wurde der Quotient aus Versuchsbruchlast 
und rechnerischer Bruchlast (Vtest/VRu,calc) über die verschiedenen Einflussparameter in Bild 
5-6 aufgetragen (vgl. Bild 5-3).  
0,0
0,5
1,0
1,5
0,0 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 0,6 0,7 0,8
statische Nutzhöhe d [m]
ξ =
 V
te
st
 / 
V R
u,
ei
ge
ne
r A
ns
at
z
Hegger, Ziegler
Hallgren
Dieterle, Rostásy
Kordina, Nölting
Richart
Lineare Regression
ζ m  = 1,19
ζ m, 5%  = 1,0
v = 0,10
0,0
0,5
1,0
1,5
0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0 1,2
Bewehrungsgrad ρl [%]
ξ =
 V
te
st
 / 
V R
u,
ei
ge
ne
r A
ns
at
z
Hegger, Ziegler
Hallgren
Dieterle, Rostásy
Kordina, Nölting
Richart
Lineare Regression
ζ m  = 1,19
ζ m, 5%  = 1,0
v = 0,10
 
(a) Einfluss der statischen Nutzhöhe (b) Einfluss des Bewehrungsgrades 
0,0
0,5
1,0
1,5
10,0 15,0 20,0 25,0 30,0 35,0 40,0
Betondruckfestigkeit fc,cyl,m [MPa]
ξ =
 V
te
st
 / 
V R
u,
ei
ge
ne
r A
ns
at
z
Hegger, Ziegler
Hallgren
Dieterle, Rostásy
Kordina, Nölting
Richart
Lineare Regression
ζ m  = 1,19
ζ m, 5%  = 1,0
v = 0,10
0,0
0,5
1,0
1,5
0,0 1,0 2,0 3,0 4,0 5,0 6,0
Schubschlankheit λ=a/d [-]
ξ =
 V
te
st
 / 
V R
u,
ei
ge
ne
r A
ns
at
z
Hegger, Ziegler
Hallgren
Dieterle, Rostásy
Kordina, Nölting
Richart
Lineare Regression
ζ m  = 1,19
ζ m, 5%  = 1,0
v = 0,10
 
(c) Einfluss der Betondruckfestigkeit (d) Einfluss der Schubschlankheit 
Bild 5-6 Versuchsnachrechnung von Durchstanzversuchen an Fundamenten ohne 
Schubbewehrung mit der neuen Bemessungsgleichung [Hegger et al. 2005], 
entwickelt von Ricker/Hegger am IMB  
Bei einem (nahezu) horizontalen Verlauf der Regressionsgeraden werden die untersuchten 
Einflussparameter trendfrei und somit in der empirischen Gleichung realitätsnah berücksich-
tigt. Den Diagrammen ist zu entnehmen, dass der neue Bemessungsansatz nun alle Ein-
flussgrößen im Wesentlichen richtig erfasst. Kritisch anzumerken bleibt, dass nach wie vor 
ein Großteil der Versuche an sehr schlanken Fundamenten mit wenig praxisnahen Abmes-
sungen durchgeführt wurde. Sofern diese Versuche weniger stark gewichtet würden, ergäbe 
sich möglicherweise eine andere Bemessungsgleichung. 
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Um den Bemessungsansatz insbesondere hinsichtlich seiner Eignung für gedrungene Fun-
damente zu überprüfen, wird dieser in den Normenvergleich (siehe Kapitel 2) mit aufge-
nommen. Die Ergebnisse sind Bild 5-7 zu entnehmen. 
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Bild 5-7 Rechnerische (charakteristische) Durchstanzlast ohne Schubbewehrung auf-
getragen über der Schubschlankheit λ unter Berücksichtigung aller Bemes-
sungskriterien  
Der neue Bemessungsansatz liefert insbesondere für gedrungene Fundamente mit einer 
Schubschlankheit von λ < 1,8 deutlich geringere Durchstanzlasten als DIN 1045-1 bzw. 
Heft 525.  Die formelmäßige Berücksichtigung der Schubschlankheit verbessert die Bemes-
sungsgleichung gegenüber den bisher gültigen nationalen Normen. Allerdings sind die be-
rechneten Durchstanzlasten für gedrungene Fundamente mit einer Schubschlankheit von 
λ < 1,6 noch immer größer als die Werte aus den übrigen untersuchten internationalen Re-
gelungen. Um die Qualität des Bemessungsansatzes für gedrungene Fundamente weiter zu 
verifizieren, wird in der folgenden Tabelle 5-2 für die gemeinsam mit dem Institut für Massiv-
bau durchgeführten Versuche die rechnerische Durchstanzlast nach DIN 1045-1, nach Heft 
525 und nach dem neuen Bemessungsansatz mit den Versuchsergebnissen verglichen.  
Die Bemessungsgleichung berücksichtigt nicht die tatsächliche Verteilung der Sohlspannun-
gen unterhalb des Durchstanzkegels, sondern geht von einer gleichmäßigen Sohlspan-
nungsverteilung aus. Dieser Ansatz musste verfolgt werden, da alle übrigen Durchstanzver-
suche an Fundamenten nicht auf realem Baugrund durchgeführt wurden. Eine Bemessungs-
gleichung unter Berücksichtigung der realen Spannungsverteilung auf Basis der gemeinsam 
mit dem Institut für Massivbau durchgeführten Versuche wäre zwar prinzipiell möglich, aller-
dings wäre die Datenbasis für diesen Fall zu gering. 
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Tabelle 5-2 Versagenslasten nach nationalen normativen Regelungen, dem neuen Be-
messungsansatz und der gemessenen Versuchsbruchlast  
Versuch Schubschlankheit λ VDIN 1045-11) VHeft 525 Vneuer Ansatz Vtest Vtest /Vneuer Ansatz
(-) [-] [kN] [kN] [kN] [kN] [-] 
DF1 2,5 434 451 470 551 1,17 
DF2 2,5 446 464 484 530 1,10 
DF3 2,5 2) 2) 2) 1197 - 
DF4 1,5 3) 1337 1022 1252 1,23 
DF5 1,45 3) 1413 1070 1130 1,06 
1) Vcode ohne Teilsicherheitsbeiwerte (Grenzzustand) 
2) mit Durchstanzbewehrung 
3) kein Durchstanzen, da Stanzkegel außerhalb des Fundaments 
Anders als die Bemessungsgleichung nach Heft 525 liegt die Bemessungsgleichung nach 
dem neuen Ansatz auch für gedrungene Fundamente auf der sicheren Seite. Für schlanke 
Fundamente werden die Bruchlasten besser abgebildet als durch die Gleichungen nach 
DIN 1045-1 oder Heft 525. Der neue Bemessungsansatz liefert somit für alle untersuchten 
Fundamentschlankheiten bessere Ergebnisse. Es ist allerdings zu bedenken, dass die im 
Versuch vorhandene Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels beim Ver-
such DF5 das Versuchsergebnis positiv beeinflusst hat, rechnerisch durch den Ansatz einer 
gleichförmigen Sohlspannungsverteilung aber nicht berücksichtigt wurde. Ein Bemessungs-
ansatz zur realitätsnahen Erfassung der Bodenreaktionskraft wird im nächsten Kapitel vor-
gestellt. 
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6 Bestimmung der Bodenreaktionskraft beim Durch-
stanznachweis 
6.1 Versuchsdatenbank zur Sohlspannungsverteilung unter Fundamenten 
Im Rahmen der dieser Arbeit wurden fünf Durchstanzversuche an Fundamenten durchge-
führt, deren Ergebnisse ausführlich in Kapitel 4 dargestellt sind. Zur Ableitung eines Bemes-
sungsansatzes für die Bodenreaktionskraft beim Durchstanzen von Fundamenten war es 
unerlässlich, die Datenbasis zu erweitern. Aus diesem Grund wurde auf Basis der gemein-
sam mit dem Institut für Massivbau durchgeführten und der in Kapitel 2 beschriebenen Ver-
suche an der Universität Karlsruhe [Leussink et al 1966], [Wibel, Blinde1971] eine Versuchs-
datenbank erstellt. Weitere Versuche zur Ermittlung der Sohlspannungsverteilung unter Fun-
damenten konnten aufgrund lückenhafter Aufzeichnungen, verschiedener Probleme bei der 
Messwerterfassung oder ungeeigneter Versuchsrandbedingungen aber nicht in die Ver-
suchsdatenbank aufgenommen werden. 
Bei den insgesamt 34 Versuchen an der Universität Karlsruhe wurde die Sohlspannung unter 
den als starr anzusehenden Fundamenten meist bis zum Erreichen der tatsächlichen Grund-
bruchlast gemessen. Ein Durchstanzversagen war nicht geplant und wurde infolge einer 
Plattendicke von 0,7 m bis 0,8 m auch bei keinem der Versuche beobachtet. Diese Versuche 
konnten auch für Werte Rf  ≥ 1,0 (ratio forces, Erläuterung Rf siehe Kapitel 4) ausgewertet 
werden, da die tatsächliche Grundbruchlast häufig oberhalb der rechnerischen lag und eine 
ausreichende Sicherheit gegenüber einem Durchstanzversagen gegeben war. 
Die Einbeziehung der Karlsruher Versuchsergebnisse in die Versuchsdatenbank ist aus fol-
genden Gründen möglich: 
• Die Körnungslinien der verwendeten Sandböden sowie die unter bestimmten Verdich-
tungsgraden ermittelten Scherparameter sind ähnlich. Es kann daher ein vergleichbares 
Tragverhalten der Böden unterstellt werden.  
• Die bei den letzten beiden Versuchsreihen in Karlsruhe verwendete Messtechnik (elek-
trische Spannungsmessung) wird auch heute noch (nahezu) unverändert von der Fa. 
Glötzl vertrieben. Bei den ersten vier Versuchsreihen erfolgte die Spannungsmessung 
noch hydraulisch, was zu längeren Messzyklen führte. Demzufolge dürften Kriecheinflüs-
se die Messgenauigkeit geringfügig beeinflusst haben. Die Druckmesskissen waren in Ih-
rer Grundfläche mit 7 cm x 14 cm etwas größer als die bei den eigenen Versuchen ver-
wendeten (5 cm x 10 cm). 
• Die Abmessungen der Fundamentgrundfläche waren mit den gemeinsam mit dem Institut 
für Massivbau durchgeführten Versuchen vergleichbar. Um trotz größerer Plattendicken 
bei den Karlsruher Versuchen einen „theoretischen Durchstanzkegel“ definieren zu kön-
nen, wurde eine Neigung des Durchstanzkegels von 45° zur Horizontalen angenommen. 
Diese Annahme ist auf Basis der eigenen Untersuchungen und der Versuche aus der Li-
teratur zulässig. Zudem musste die statische Nutzhöhe gedanklich auf das Niveau der 
eigenen Versuche reduziert werden. Auf der sicheren Seite liegend in Bezug auf den 
Umfang des Durchstanzkegels und die Größe der Bodenreaktionskraft wurde die stati-
sche Nutzhöhe an die Versuche DF4 und DF5 angepasst. Ohne die gedankliche Redu-
zierung der Nutzhöhe  hätte der Durchstanzkegel die Stirnseiten der Fundamente ge-
schnitten. Somit stellt die Reduzierung der statischen Nutzhöhe eine notwendige An-
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nahme dar, da ansonsten eine Einbeziehung der Karlsruher Versuchsergebnisse nicht 
möglich wäre. Dies ist allerdings zulässig, da bei starren Fundamenten die Sohlspan-
nungsverteilung ähnlich ist (Kapitel 2) und die Systemsteifigkeit sowohl der eigenen als 
auch der Karlsruher Fundamente als mindestens steif anzusehen ist. Anhand von drei- 
dimensionalen Berechnungen mit der Finite Elemente Methode (FEM) unter Ansatz eines 
elasto-plastischen Stoffgesetzes mit der Grenzbedingung nach Mohr-Coulomb wurde 
dies überprüft und gezeigt, dass die Spannungsverteilung unter den Karlsruher Funda-
menten von der statischen Nutzhöhe solange unabhängig ist, wie das Fundament als 
steif gegenüber dem Baugrund angenommen werden kann. Dies ist bei einer statischen 
Nutzhöhe von 0,25 m gegeben (siehe Bild 6-1).  
• Die Lagerungsdichte des Baugrundes und die Einbindetiefe der Fundamente variierten in 
ähnlichen Bandbreiten wie bei den gemeinsam mit dem Institut für Massivbau durchge-
führten Versuchen.  
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Bild 6-1 Vergleich der Sohlspannungen auf dicht gelagertem Boden unter Fundamen-
ten unterschiedlicher Bauteilhöhe unter sonst gleichen Randbedingungen als 
Ergebnis von FE- Berechnungen 
Von den insgesamt 34 veröffentlichten Versuchen der Universität Karlsruhe eigneten sich 24 
Versuche (21 Versuche ohne lockere und sehr lockere Lagerungsdichte) zur Übernahme in 
die Datenbank. Zusammen mit den fünf Versuchen im Rahmen dieser Arbeit umfasst die 
Datenbank somit 29 bzw. 26 Versuche. Die Entwicklung der Sohlspannungsverteilung wurde 
in Abhängigkeit folgender Einflussparameter ausgewertet: 
• Belastungsniveau 
• Lagerungsdichte  
• Einbindetiefe 
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Bild 6-2 gibt einen Überblick über die Häufigkeit der Versuche in Abhängigkeit der vorge-
nannten Merkmale, wie sie in die Versuchsdatenbank eingeflossen sind. Wie man der Aus-
wertung entnimmt, wurden lediglich drei Versuche auf locker oder sehr locker gelagertem 
Baugrund durchgeführt. Infolge der begrenzten Tiefe der Karlsruher Versuchsgrube gibt es 
nur wenige Versuche mit praxisüblichen Einbindetiefen von mehr als 0,8 m. Bei den in Kapi-
tel 3 beschriebenen Versuchen konnten durch Wanderhöhungen der Versuchsgrube größere 
Einbindetiefen erreicht werden. Diese waren zur Erhöhung des charakteristischen Grund-
bruchwiderstandes sicherheitshalber angeordnet, da sonst das Fundament möglicherweise 
vor Erreichen der Durchstanzlast versagt hätte. 
Um den Einfluss des Belastungsniveaus zu erfassen, wurden die jeweiligen Laststufen eines 
Versuches ins Verhältnis zum charakteristischen Grundbruchwiderstand nach DIN 4017 
[DIN4017:2006] gesetzt. Der Quotient wird mit der schon eingeführten Größe Rf  bezeichnet.   
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Bild 6-2 Histogramme für 29 Versuche in Abhängigkeit der Lagerungsdichte, der Ein-
bindetiefe und Rf  (ratio forces) 
 
6.1.1 Ergebnisse der Karlsruher Versuche 
Für lockere Sandschüttungen stellte sich bis zu einem Belastungsniveau von bis zu 50 % 
des rechnerischen Grundbruchwiderstandes eine über die Sohlfläche etwa gleichmäßige 
Spannungsverteilung ein. Eine ausgeprägt konkave Spannungsverteilung, wie sie nach der 
Theorie von Boussinesq zu erwarten gewesen wäre, wurde auch bei geringem Lastniveau 
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nicht beobachtet. Mit Steigerung der Belastung wurde die Spannungsverteilung konvex, es 
bildete sich ein Spannungsmaximum unter der Fundamentmitte.  
Bei mitteldicht gelagerten Böden konnte bei Laststufen bis etwa 10% des rechnerischen 
Grundbruchwiderstandes eine konkave Spannungsverteilung mit Spannungsspitzen unter 
den Fundamenträndern beobachtet werden. Bei einer Laststeigerung bis zum Gebrauchs-
lastniveau (etwa 50% des rechnerischen Grundbruchwiderstandes) stellte sich eine nähe-
rungsweise gleichmäßig verteilte Sohlspannung ein. Bei einer Steigerung der Belastung auf 
über 50 % des rechnerischen Grundbruchwiderstandes kam es in vier von fünf Versuchen zu 
einer konvexen Spannungsverteilung. Es war bei vielen Versuchen möglich, die Belastung 
über den rechnerischen Grundbruchwiderstand hinaus zu steigern, ohne dass ein Versagen 
eintrat (siehe Kapitel 6.2.1). In diesen Fällen konnte eine deutliche Spannungskonzentration 
unter der Fundamentmitte bei allen Versuchen festgestellt werden. 
Bei einer dichten oder sehr dichten Lagerung des Bodens stellte sich für Belastungen, die 
50% des rechnerischen Grundbruchwiderstandes nicht überschritten, eine konkave Span-
nungsverteilung ein. Die Spannungsspitzen unter den Fundamenträndern waren weniger 
stark ausgeprägt als nach der Theorie von Boussinesq, dennoch bei fast allen Versuchen 
erkennbar. Bei einer Laststeigerung schlägt die Spannungsverteilung ab einem Lastniveau 
von 70-100% des rechnerischen Grundbruchwiderstandes in eine konvexe Spannungsvertei-
lung um, wobei die Spannungen in den Fundamentecken zum Teil abnahmen. Die Ursache 
liegt in den Auflockerungen der Randbereiche und der fehlenden seitlichen Stützung des 
Bodens unter den Fundamenträndern, was zu einer Reduzierung der Scherfestigkeit führt. 
Es kommt zu einer Spannungsumlagerung zur Fundamentmitte hin. Zusammenfassend ist 
der Einfluss der Lagerungsdichte und des Belastungsniveaus auf die Sohlspannungsvertei-
lung in Bild 6-3 dargestellt, wobei in dieser Darstellung PBruch und σBruch den tatsächlichen  
und nicht den rechnerischen Bruchzustand beschreiben. 
 
Bild 6-3 Einfluss des Belastungsniveaus in Abhängigkeit von der Lagerungsdichte auf 
die Sohlspannungsverteilung in Anlehnung an [Leussink et al. 1966] 
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Der Einfluss der Fundamentabmessungen auf die Sohlspannungsverteilung erwies sich über 
alle Versuchsreihen gesehen als gering. Planmäßige Inhomogenitäten in der Lagerungsdich-
te unterhalb des Fundamentes, wie Sie bei den Versuchsreihen B2 und C vorhanden waren, 
führten erwartungsgemäß zu lokalen Spannungsmaxima in Bereichen dichter Lagerung und 
zu lokalen Spannungsminima in Bereichen lockerer Lagerung. 
6.1.2 Aufbereitung der Karlsruher Ergebnisse  
Die in den Versuchsreihen untersuchten Einflussgrößen weisen zum Teil eine erhebliche 
Bandbreite auf. Für eine aussagekräftige Versuchsauswertung sind Kriterien aufzustellen, 
die eine Auswahl von Versuchen unter baupraktischen und ingenieurmäßigen Gesichtspunk-
ten ermöglichen. Aus diesem Grund wurden die folgenden dreizehn Karlsruher Versuche bei 
der weiteren Auswertung nicht berücksichtigt: 
1. Versuche, bei denen die Lasteinleitung nicht zentrisch erfolgte, da dieser Effekt bei der 
Auswertung der Spannungsverteilung nur unscharf berücksichtigt werden kann. Dieses 
Kriterium trifft auf einen Versuch mit unplanmäßiger Exzentrizität zu. 
2. Versuche, bei denen die Fundamente nicht in den Boden einbinden, sondern unmittelbar 
auf den geschütteten Boden aufgestellt waren (fünf Versuche). Für die Versuche ohne 
Einbindetiefe (t = 0) stellt sich eine deutliche Spannungskonzentration unter der Funda-
mentmitte ein (Bild 6-4, vgl. Kapitel 2.4), wodurch die Spannungskonzentration unterhalb 
des Durchstanzkegels überschätzt würde. Aus diesem Grund werden Versuche mit einer 
Einbindetiefe t = 0 bei den weiteren Ausführungen nicht berücksichtigt. 
 
Bild 6-4 Spannungsverteilung bei einer Einbindetiefe t = 0 m, gemessen unter dem 
Fundament des Versuches A1/IX der Universität Karlsruhe, Diagonalschnitt I-I 
[Leussink et al. 1966] (1 kg/cm² = 100 kN/m²) 
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3. Drei Versuche wurden auf locker oder sehr locker gelagertem Baugrund durchgeführt. 
Bei diesen Versuchen waren die gemessenen Setzungen der Fundamente nicht mehr 
praxisnah. Zudem plastifiziert der Boden infolge lockerer Lagerung aus dem obenge-
nannten Grund ebenfalls sehr früh, so dass der Effekt der Spannungsumlagerung auf 
solchen Böden möglicherweise überschätzt wird.  
4. Versuche, bei denen planmäßig Inhomogenitäten in der Verdichtung des Bodens vor-
handen waren. An Stellen mit höherer Verdichtung entstehen lokale Spannungsmaxima, 
bei geringerer Verdichtung ergeben sich lokale Spannungsminima. Inhomogenitäten 
wurden bei vier Versuchen planmäßig erzeugt, um deren Einflussfläche und die Amplitu-
den der Spannungsmaxima und -minima zu untersuchen.  
 
6.2 Versuchsdaten oberhalb der rechnerischen Grundbruchlast 
Bei den in Karlsruhe durchgeführten Versuchen konnte der charakteristische Grundbruchwi-
derstand nach DIN 4017 [DIN4017:2006] zum Teil deutlich übertroffen werden. Sofern die 
charakteristischen Grundbruchlasten bei den Karlsruher Versuchen nicht erreicht wurden, ist 
dies auf zwei mögliche Gründe zurückzuführen: 
• Bei den dicht und sehr dicht gelagerten Böden wurde in [Leussink et al. 1966] eine 
Kohäsion von 20 kN/m² angegeben, ein für einen nichtbindigen Sandboden unge-
wöhnlich hoher Wert. Die Kohäsion (möglicherweise auf den hohen Kalkgehalt des 
Karlsruher Sandes zurückzuführen) lässt den charakteristischen Grundbruchwider-
stand stark ansteigen.  
• Die Versuche wurden vor Erreichen des Grundbruchwiderstandes abgebrochen, da 
sich z.B. bereits eine Schiefstellung des Fundamentes ergeben hatte. 
Generell sind hinsichtlich des Grundbruchversagens im Vergleich zum rechnerischen Wert 
der DIN 4017 hohe Tragsicherheitsreserven vorhanden [Muhs 1963], [von Wolffersdorff 
1991], [Vesic 1975]. Dies hat Einfluss auf die Bodenreaktionskraft unterhalb des Durchstanz-
kegels, da sich die Spannungsverteilung nach Prandtl-Buisman erst bei Erreichen der tat-
sächlichen Grundbruchlast einstellt. Ist der rechnerische Grundbruchwiderstand geringer als 
die reale Grundbruchlast, haben sich die Spannungen bei Erreichen der rechnerischen 
Grundbruchlast noch nicht komplett umgelagert. Die Bodenreaktionskraft unterhalb des 
Durchstanzkegels ist bei Erreichen des rechnerischen Grundbruchwiderstandes somit ten-
denziell geringer, da die Umlagerung noch nicht vollständig stattgefunden hat. 
6.2.1 Ermittlung des charakteristischen Grundbruchwiderstandes 
Verschiedene Arten des Scherversagens  
Unter dem Grundbruchversagen eines Bodens wird ein Scherversagen des Bodens unter-
halb eines Fundamentes verstanden. In [Vesic 1975] werden drei verschiedene Arten des 
Scherversagens unterschieden:  
1. Das in der Literatur als generelles Scherversagen beschriebene „general shear Failu-
re“ (Caquot 1934, Buisman 1935, Terzaghi 1943), 
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2. das lokale Scherversagen – local shear failure (Terzaghi 1943, de Beer und Vesic 
1958), 
3. das „Stanzscherversagen“ – punching shear failure (de Beer und Vesic 1958). 
Das generelle Scherversagen ist dadurch gekennzeichnet, das sich unterhalb des Funda-
mentes ein Zonenbruch mit dem in Bild 6-5 dargestellten charakteristischen Bruchbild aus-
bildet.  
 
Bild 6-5 Grundbruchfigur bei „generellem“ Scherversagen 
Diesem Modell liegt die Vorstellung zu Grunde, dass sich direkt unterhalb des Fundaments 
ein sog. aktiver Erdkeil eindrückt. In dem zur Seite und nach oben geschobenen Erdkeil bil-
det sich hingegen eine passive Zone aus, auf die der passive Grenzerddruck wirkt. Dazwi-
schen bildet eine logarithmische Spirale den Übergangsbereich. Diese hat die geometrische 
Eigenschaft, dass an jeder Stelle der Gleitfuge die unter ϕ gegen die Flächennormale ge-
neigte differentielle Gleitfugenkraft dQ durch den Pol der Spirale geht. Die Gleitfugenkraft dQ 
hat somit keinen Momentenanteil bezogen auf den Pol. Die statische Lösung nach Prandtl-
Buisman stellt für die Grundbruchlast die untere Schranke dar. Der Bruch kündigt sich durch 
eine Zunahme der Setzungen (Bild 6-5) an. Sofern ein aufgehendes Bauteil die Rotations-
bewegung des Fundamentes durch den Boden verhindert, kann es auch zu einem Kippen 
des Bauwerks einschließlich Fundament und Bodenkörper kommen. Im Moment des Versa-
gens entsteht neben dem Fundament eine Aufwölbung durch zur Seite verdrängten Boden.  
 
Bild 6-6 Grundbruch infolge lokalen Scherversagens in Anlehnung an [Vesic 1975]  
Das lokale Scherversagen unterscheidet sich nur geringfügig vom generellen Scherversa-
gen. Im Bruchbild (Bild 6-6) können zusätzlich Scherfugen im Boden, die an den Fundament-
rändern entstehen und sich in einem Winkel von etwa 45° nach unten ausbilden. Das Last- 
Setzungsverhalten ist beim lokalen und generellen Scherversagen sehr ähnlich. 
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Im Gegensatz zu dem beschriebenen allseits bekannten Versagensmuster ist das Stanz-
Scherversagen (Bild 6-7) schwierig zu beobachten. Infolge einer Belastung kommt es zu-
nächst zu einer Verdichtung des Bodens. Während der Belastung entstehen unterhalb des 
Fundamentes Scherfugen im Boden. Der das Fundament umgebende Boden wird in den 
Bruchvorgang nicht involviert. Es kommt somit zu keiner Erhöhung an der Geländeoberflä-
che. Beim Stanz-Scherversagen sind in der Last-Setzungslinie Unstetigkeiten feststellbar, 
die auf plötzliche vertikale Bewegungen ohne Laststeigerung hindeuten. 
 
Bild 6-7 Grundbruch infolge Stanz-Scherversagen in Anlehnung an [Vesic 1975] 
Welcher der drei Versagensmechanismen (Bild 6-8) eintritt, hängt von verschiedenen Fakto-
ren ab. Zu den wichtigsten zählen die Lagerungsdichte des Bodens und die Fundamentform. 
Bei dichter Lagerung des Baugrundes, was in der Praxis üblicherweise der Fall ist, kommt es 
sehr häufig zu einem generellen Scherversagen. Das Stanz-Scherversagen tritt z.B. bei lo-
cker gelagerten Böden (Dr  = 15%) oder bei undrainierten bindigen Bodenschichten unterhalb 
eines dicht gelagerten Sandbodens ein. Es fehlen jedoch zahlenmäßige Kriterien, die eine 
Zuordnung des Versagensmechanismus ermöglichen würden. 
   
Bild 6-8 Verschiedene Versagensarten beim Grundbruch nach [Vesic 1975]  
links: generelles Scherversagen 
mittig: lokales Scherversagen 
rechts: Stanz-Scherversagen 
Berechnung des charakteristischen Grundbruchwiderstands 
Die Bruchlast kann nur für den Fall eines generellen Scherversagens rechnerisch ermittelt 
werden. Der Grundbruch ist augenfällig eingetreten, wenn die Scherfuge die Oberfläche er-
reicht, das Fundament eine Rotationsbewegung durch den Boden vollzogen und sich der 
Boden aufgewölbt hat. Ein bevorstehendes Versagen kündigt sich durch eine starke (plasti-
sche) Verformungszunahme unterhalb des Fundamentes an.  
Der Grundbruch stellt für vertikal und mittig belastete, flachgegründete Einzelfundamente 
einen Grenzzustand dar, der für den ebenen Verzerrungszustand und  
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axialsymmetrische Fälle analytisch berechnet werden kann. Der Boden wird bei den Re-
chenmodellen als inkompressibel und ideal plastisch angesehen. Den Berechnungen liegen 
folgende Vereinfachungen zu Grunde: 
• Der Scherwiderstand des Bodens oberhalb der Gründungssohle wird auf der siche-
ren Seite liegend vernachlässigt. Eine mögliche Aufschüttung ist durch den Funda-
mentaushub nicht so dicht gelagert wie der gewachsene Boden, somit ergeben sich 
für die Scherparameter ϕ und c kleinere Werte. 
• Die Reibung an den Stirnseiten des Fundamentes und zwischen Boden und Über-
schüttung wird vernachlässigt. 
• Die Berechnungen erfolgen für Streifenfundamente. Andere Fundamentformen wer-
den über empirisch ermittelte Formbeiwerte berücksichtigt. 
• Eine Neigung der Fundamentaufstandsfläche, schräge Sohlflächen, geneigte Belas-
tungen oder zu den Seiten der Lastflächen schräg angreifende Lasten werden über 
empirisch ermittelte Beiwerte berücksichtigt.  
Durch die getroffenen Vereinfachungen ist es möglich, die Überschüttung durch eine Flä-
chenlast der Größe p = γ ·h zu ersetzen. Trotz der Vereinfachungen kann eine geschlossene 
mathematische Lösung für den charakteristischen Grundbruchwiderstand nur für den Son-
derfall eines gewichtslosen Bodens, zentrischer Belastung und eines unendlich ausgedehn-
ten Gründungskörper gefunden werden. Um die Darstellungen im Folgenden möglichst 
übersichtlich zu halten, werden in den Gleichungen nur die Parameter aufgeführt, die nicht 
den Wert eins annehmen und die Bezeichnung der Indizes wird für den Fall eines zentrisch, 
vertikal belasteten Fundaments vorgenommen.  
 ( ) ( )dckn NdNcbaR ⋅⋅+⋅⋅⋅= γ,   
a,b Fundamentlänge und –breite [m] 
Nc, Nd  Tragfähigkeitsbeiwerte [-] 
Die Tragfähigkeitsbeiwerte Nd0 und Nc0 sind für mittig belastete Streifenfundamente auf ebe-
nem Untergrund können rechnerisch ermittelt werden und ergeben sich für einen theoretisch 
gewichtslosen Boden zu:  
 )
24
(tan2tan0
ϕπϕπ +⋅= ⋅eNd  
 ϕcot)1(0 ⋅−= dc NN  
Für einen nicht gewichtslosen Boden beeinflusst die Fundamentbreite den Grundbruchwi-
derstand zusätzlich. An Fundamenten ohne Einbindetiefe und ohne Kohäsion erfolgte die 
Bestimmung des Tragfähigkeitsbeiwertes Nb0 und des charakteristischen Grundbruchwider-
stands experimentell. Hierbei variieren die Ergebnisse der verschiedenen Forscher. 
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Tabelle 6-1 Tragfähigkeitsbeiwert Nb und charakteristischer Grundbruchwiderstand für 
kohäsionslosen Boden ohne Einbindetiefe nach verschiedenen Autoren 
Autor (Jahr) Nb 
Caquot und Kérisel (1953) *) ϕtan)1( 00 ⋅+≅ db NN  
Brinch Hansen (1968) ϕtan)1(5,1 00 ⋅−⋅= db NN  
DIN (4017) ϕtan)1( 00 ⋅−= db NN  
*)     In der Originalformel nach Caquot und Kérisel ist in der Gleichung für Nb noch der Faktor „2“ 
enthalten, der allerdings durch den Faktor „½“ in der Gleichung für Rn,k kompensiert wird.     
Der Tragfähigkeitsbeiwert Nb hängt deutlich von dem sich einstellenden Winkel ψ ab (Bild 
6-5). Wird die Gleichung ψ = 45° + ϕ /2 nach Caquot und Kérisel verwendet, werden die 
Werte für Nb um etwa 10% unterschätzt, solange 15° < ϕ < 45° gilt.  
Die Formel nach Hansen [Hansen 1970] liegt ebenfalls auf der sicheren Seite, wobei der 
Fehler nach Vesic [Vesic 1975] „häufig unterhalb von 20% bleibt“. Die Formel nach Hansen 
wurde in DIN 4017 [DIN4017:2006] übernommen, allerdings ohne den Vorfaktor 1,5.  
Für einen nichtbindigen Boden mit einem Reibungswinkel ϕ = 30° ergeben sich Tragfähig-
keitsbeiwerte Nb von 9,81 nach DIN 4017 [DIN4017:2006], 14,72 nach Hansen und 10,97 
(unter Berücksichtigung des in der Formel vorhandenen Faktors 0,5) bei der Berechnung des 
charakteristischen Grundbruchwiderstandes nach dem Berechnungsansatz von Caquot.  
Somit wird das Breitenglied nach DIN 4017 [DIN4017:2006] unterschätzt. Die Unterschiede 
bei der Abschätzung des Tragfähigkeitsbeiwertes Nb basieren auf dem angenommenen Win-
kel ψ, der das Volumen und somit auch das Gewicht des verdrängten Bodens maßgebend 
beeinflusst. 
Der charakteristische Grundbruchwiderstand setzt sich aus der Addition der drei Anteile aus 
Kohäsion, Einbindetiefe und Fundamentbreite (Gewicht des Bodens innerhalb der Gleitfigur) 
zusammen. DIN 4017 [DIN4017:2006] und andere internationale Normen basieren auf der 
Formel von Buisman (1940) [Vesic 1975], welche die genannten Anteile durch einfache Addi-
tion superponiert: 
 bqc NbNqNcq ⋅⋅⋅⎟⎠
⎞⎜⎝
⎛+⋅+⋅= γ
2
1
0  
Die Superposition der einzelnen Anteile ist streng mathematisch nicht korrekt und liegt eben-
falls auf der sicheren Seite. Der so berechnete Grundbruchwiderstand unterschätzt die tat-
sächlichen Verhältnisse für Böden nach Vesic mit einem Reibungswinkel zwischen 30° und 
40° um 17-20% [Vesic 1975].  
Ein weiterer Faktor, der zu einer formelmäßigen Unterschätzung des charakteristischen 
Grundbruchwiderstandes führen kann, basiert auf dem in der Rechnung anzusetzenden Rei-
bungswinkel ϕ. Der Reibungswinkel ϕ kann durch einen Dreiaxialversuch oder einen direk-
ten Scherversuch ermittelt werden. Infolge der Randbedingungen wie aufgezwungener 
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Scherfuge (ebene Scherfuge) und der beschränkten Seitendehnung ist der im direkten 
Scherversuch ermittelte Reibungswinkel ϕ in der Regel größer als der im Dreiaxialversuch 
ermittelte. Üblicherweise verwendet man für Berechnungen den im Dreiaxialversuch ermittel-
ten Reibungswinkel ϕ, da sich bei diesem Versuch die Scherfuge frei ausbilden kann. Diese 
Tatsache kommt den realen Verhältnissen im Baugrund am nächsten. Bei der Ermittlung des 
Grundbruchwiderstandes tendieren einige Forscher wie Hansen oder Vesic [Hansen 1970], 
[Vesic 1975] jedoch dazu, den um 10-15% größeren Reibungswinkel ϕ aus dem direkten 
Scherversuch zu verwenden. Sie begründen ihre Auffassung mit dem Argument, den analy-
tisch zu bestimmenden Tragfähigkeitsbeiwerten Nd und Nc liege ein ebenes Rechenmodell 
zugrunde.  
Hansen schlägt vor, auf Basis von Laborversuchen den in Dreiaxialversuchen ermittelten 
Wert wie folgt umzurechnen:  
 ϕ = ϕ direkter Scherversuch = ϕ Triaxialversuch·1,1 
Diese Umrechnung liegt auf der sicheren Seite, da im Labor Umrechnungsfaktoren zwischen 
1,10 und 1,15 ermittelt wurden [Hansen 1970]. Eine Erhöhung des Reibungswinkels ϕ um 
10% kann bei den Tragfähigkeitsbeiwerten zu einer Verdopplung führen. Zur Verdeutlichung 
ist die Abhängigkeit der Tragfähigkeitsbeiwerte Nd, Nb und Nc vom Reibungswinkel ϕ in Bild 
6-9 dargestellt. 
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Bild 6-9 Abhängigkeit der Tragfähigkeitsbeiwerte Nd, Nb und Nc vom Reibungswinkel ϕ 
Zusätzliche Beiwerte, die ebenfalls auf der sicheren Seite liegend abgeschätzt wurden, wie 
Form- oder Lastneigungsbeiwerte, die Vernachlässigung des Scherwiderstandes in der ein-
bindenden Schicht und der Fundamentrauheit führen dazu, dass der charakteristische 
Grundbruchwiderstand noch weiter unter dem in den Versuchen ermittelten liegt. Daher stellt 
die Nachweisführung nach DIN 4017 die untere Grenze (Schranke) des Grundbruchwider-
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standes dar. Insbesondere bei dicht gelagerten Böden sind, unter Einbeziehung aller ge-
nannten Sicherheitsreserven, in Einzelfällen durchaus Unterschiede von über 100% zwi-
schen rechnerischen und experimentellen Ergebnissen möglich. Diese Erkenntnis ist nicht 
neu und war bereits in den 60er Jahren des letzten Jahrhunderts bekannt. In diesem Zu-
sammenhang sind vor allem die Versuche von Muhs zur Bestimmung der Grenztragfähigkeit 
und der zulässigen Belastung von Sand zu nennen. Muhs [Muhs 1961] sieht die sich einstel-
lenden Setzungen der Fundamente als das häufig maßgebende Kriterium zur Begrenzung 
der zulässigen Belastung an und nicht die Grundbruchtragfähigkeit.  
Nach Gudehus [Gudehus 1980] sind Großversuche zur Ermittlung der Grundbruchlast 
unentbehrlich. Im Rahmen der Baugrundtagung in Karlsruhe 1990  wurde ein Wettbewerb 
zur Vorhersage der experimentellen Grundbruchlast durchgeführt [von Wolffersdorff 1991]. 
Bei einem in situ ausmittig und schräg belasteten Fundament wurde im Versuch eine Grund-
bruchlast von 1172 kN (Vertikalanteil Vmax = 1080 kN) erreicht, die Tragkraftberechnungen 
nach DIN 4017 ergaben je nach Ansatz der Bodenkennwerte einen großen Streubereich 
zwischen 341 kN und 846 kN. Selbst unter Ansatz einer scheinbaren Kohäsion und des 
größtmöglichen Reibungswinkels war der charakteristische Grundbruchwiderstand nach 
DIN 4017 [DIN 4017:1979] immer noch kleiner als die Tragfähigkeit der Probebelastung. 
 
Bild 6-10 Ergebnisse des Prognosewettbewerbs zur Vorhersage der Grundbruchlast 
aus [von Wolffersdorff 1991] 
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Charakteristischer Grundbruchwiderstand nach internationalen Normen 
Der dreigliedrige Aufbau der Grundbruchformel ist auch in den internationalen Normen ein-
heitlich. Die Unterschiede in den Gleichungen für die Tragfähigkeitsbeiwerte sind gering und 
ergeben keine signifikanten Unterschiede bei der Berechnung des charakteristischen Grund-
bruchwiderstandes. Beispielsweise wird der Tragfähigkeitsbeiwert für das Tiefenglied (Nd) 
nach DIN 4017 [DIN4017:2006] und Ö-Norm B 4435-2 (1999) [ÖN99] zwar nach verschiede-
nen Gleichungen ermittelt, die Werte unterscheiden sich aber erst in den Nachkommastellen.  
Lediglich die amerikanische Normung berechnet einen zahlenmäßig größeren charakteristi-
schen Grundbruchwiderstand als die europäischen Regelwerke. Die Berechnung des 
Grundbruchs ist geregelt in “American Society of Civil Engineers (ASCE)'s technical specifi-
cation No.3-1993”. Die konstruktive Ausbildung des Fundaments ist im ACI 318-02 festge-
legt.  
Zum Vergleich sind in Tabelle 6-2 die charakteristischen Grundbruchwiderstände für die Ver-
suche DF1 bis DF5 nach der deutschen und den gängigen internationalen Normen zusam-
mengefasst. 
Tabelle 6-2:  Charakteristische Grundbruchlasten [kN] für die Versuche DF1 bis DF5 nach 
den internationalen Normen 
Versuch DIN 4017 
[DIN4017: 
2006] 
ASCE 
(1993) 
[-] 
EC7  
(ENV2004-1)
[EC7:2004] 
BS 8004
[BS8004:
1986] 
Ö-Norm B 
4435-2 
[ÖN-
B4435:1999] 
Durchstanzlast im 
Versuch 
DF1 463 510 463 445 463 551 
DF2 1.235 1.338 1.235 1.102 1.235 530 
DF3 1.245 1.349 1.245 1.111 1.245 1197 
DF4 1.398 1.567 1.398 1.247 1.398 1252 
DF5 1.277 1.505 1.277 1.158 1.276 1130 
Zusammenfassend kann festgestellt werden, dass die Unterschätzung des tatsächlichen 
Grundbruchwiderstandes kein spezifisches Problem von DIN 4017 ist, sondern dass andere 
internationale Normen ähnliche Ergebnisse liefern. 
6.3 Auswertung der Karlsruher Versuche 
Zur Auswertung der einzelnen Ordinaten der Sohlspannungen wurden die zweidimensiona-
len Ergebnisdarstellungen der Karlsruher Versuchen verwendet, wie sie beispielhaft in Bild 
6-4 dargestellt sind. Dreidimensionale Darstellungen der Karlsruher Versuchsergebnisse 
existieren lediglich für einige ausgewählte Versuche in Form von Gipsmodellen (vgl. Bild 
6-18). Zur besseren Veranschaulichung der Versuchsergebnisse wurde für ausgewählte 
Versuche aus Karlsruhe eine dreidimensionale Spannungsverteilung selber erstellt, wie sie 
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beispielhaft in Bild 6-11 dargestellt ist. Die möglichen Ableseungenauigkeiten bei der Ver-
suchsauswertung wurden durch eine zweifache, getrennte Ablesung so gering wie möglich 
gehalten. 
 
Bild 6-11 Dreidimensionale Spannungsverteilung für den Versuch A1/VI aus Karlsruhe 
(Stützenlast 4000 kN, Fundamentgrundfläche 1m x 1m, Rf = 1,19) 
Für die Versuchsreihen A1 und A2 sowie die Versuchsreihe B1 waren Messwertabweichun-
gen der hydraulischen Druckmesskissen durch Kriecheinflüsse und die „Gewölbewirkung“ 
unvermeidlich. Die aus dem vertikalen Kräftegleichgewicht ermittelten Messwertabweichun-
gen waren für jeden Versuch und jede Laststufe angegeben. Während in den Veröffentli-
chungen aus Karlsruhe [Leussink et al. 1966] und [Wibel, Blinde 1971] die tatsächlichen (al-
so nicht korrigierten) Messwerte dargestellt waren, wurden bei der eigenen Auswertung bzw. 
Aufbereitung dieser Versuche die Messwertabweichungen berücksichtigt. Bei den Versuchs-
reihen B2 und C waren die Messwertabweichungen bei den Karlsruher Versuchen (infolge 
der elektrischen Messung) so gering, dass sie nicht mehr angegeben waren und folglich 
auch nicht berücksichtigt werden konnten. 
Zur Berechnung des charakteristischen Grundbruchwiderstandes wurden die in direkten 
Scherversuchen und in Dreiaxialversuchen ermittelten Scherparameter verwendet. Für eine 
mitteldichte Lagerung wurden in Karlsruhe ein Reibungswinkel von 35° und eine Kohäsion 
von 0 kN/m² gemessen, für dichte Lagerung ein Reibungswinkel von 38° und eine Kohäsion 
von 20 kN/m². Die für Sandböden ungewöhnliche Kohäsion wurde bei den Karlsruher Versu-
chen hinterfragt und durch verschiedene Versuchsreihen verifiziert [Leussink et al. 1966]:  
„Nach dieser Bestätigung des Kohäsionsabschnittes im Dreiaxialversuch in gleicher Größen-
ordnung wie im Rahmenscherversuch kann als gesichert angesehen werden, dass eine Ge-
fügekohäsion oder Strukturfestigkeit bei dichter Lagerung des Sandes wirksam ist.“ Für eine 
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sehr dichte Lagerung des Bodens wurden die Scherparameter nicht mehr gesondert ermit-
telt, weshalb in diesen Fällen auf die Scherparameter bei dichter Lagerung zurückgegriffen 
wurde.  
6.3.1 Sohlspannungsverteilung in Abhängigkeit des Belastungsniveaus 
Wie in Kapitel 4 bei den eigenen Ergebnissen werden auch die Versuchsergebnisse aus 
Karlsruhe in Abhängigkeit der Lagerungsdichte des Baugrundes dargestellt. Als Bezugsgrö-
ßen wurden wieder die Parameter Rs (Ratio Stresses - für die Spannungskonzentration) und 
Rf  (Ratio forces für das Belastungsniveau).  
 
Mitteldichte Lagerung 
Der Versuch DF1 auf mitteldicht gelagertem Boden ist in der Auswertung ebenfalls darges-
tellt, um eine bessere Vergleichbarkeit mit den Karlsruher Versuchen zu ermöglichen. In Ta-
belle 6-3 sind die Parameter aller Versuche auf mitteldicht gelagertem Boden zusammenges-
tellt. Bei der Versuchsauswertung wird zwischen den Spannungen unter den Ecken, unter-
halb des Durchstanzkegels und unmittelbar unterhalb der Stütze unterschieden.  
In Bild 6-12 ist die Entwicklung der Eckspannungen in Abhängigkeit vom Lastniveau darges-
tellt. Solange die äußere Belastung ca. 35% des charakteristischen Grundbruchwiderstandes 
nicht übersteigt (Rf  ≤ 0,35), kann für alle Versuche noch eine Konzentration der Spannungen 
in den Ecken festgestellt werden (Rs,Ecke > 1,0).   
Tabelle 6-3 Zusammenstellung der sechs Versuche auf mitteldichtem Boden 
Versuchs- 
nummer 
Länge [cm] x 
Breite [cm] 
charakteristischer 
Grundbruch-
widerstand [kN] 
nach DIN 4017 
bezogene 
Lagerungsdichte 
ID [-] 
Maximallast im 
Versuch [kN] 
max. Rf 
DF1 (AC) 90 x 90 463 0,45 551 1,17 
A2/I 100 x 100 439 0,52  800 1,82 
A2/II 100 x 100 702 0,50 800 1,14 
B1/I 150 x 150 1384 0,54 1800 1,30 
B1/II 150 x 150 1877 0,51 2250 1,20 
B2/II 150 x 150 1877 0,54 2847 1,52 
Bei Laststeigerung lagern sich die Spannungen erwartungsgemäß zur Fundamentmitte hin 
um. Die Regressionsgeraden haben alle eine negative und betragsmäßig ähnliche Steigung. 
Mit Erreichen des charakteristischen Grundbruchwiderstandes (Rf = 1,0) sind die Eckspan-
nungen für alle Versuche geringer als die durchschnittliche Sohlspannung (Rs,Ecke < 1,0). Für 
den Versuch B1/I konnten die Eckspannungen erst für Rf  > 0,4 zuverlässig ausgewertet wer-
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den. Der Versuch DF1 auf mitteldichtem Boden zeigt ähnliche Ergebnisse wie die in Karlsru-
he durchgeführten Versuche. 
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Bild 6-12 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf in den Fun-
damentecken bei den Versuchen auf mitteldicht gelagertem Boden 
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Bild 6-13 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf unterhalb 
der Stütze bei den Versuchen auf mitteldicht gelagertem Boden 
Die Entwicklung der Spannungsverteilung unterhalb der Stütze ist für die Versuche auf mit-
teldicht gelagertem Boden in Bild 6-13 dargestellt. Für Rf  ≤ 0,25 sind die Spannungen unter-
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halb der Stütze bis auf die Versuchsserien A2/I und A2/II kleiner oder in etwa gleich der 
durchschnittlichen Spannung. Durch die Spannungsumlagerung zur Fundamentmitte haben 
alle Regressionsgeraden positive Steigungen.   
Im Gegensatz zu der Spannungsverteilung unter den Fundamentecken variieren die Ach-
senabschnitte und Steigungen in Bild 6-13 stärker, da unter der Stütze nur ein Messgeber 
vorhanden war und sich Messwertabweichungen dadurch stärker bemerkbar machten als 
unter den vier Ecken, die mit ihrem Mittelwert in die Auswertung einflossen. Bei Erreichen 
des charakteristischen Grundbruchwiderstandes stellt sich bei allen Versuchen eine Span-
nungskonzentration unter der Stütze ein (Rs,Stütze > 1,0). Sofern über den charakteristischen 
Grundbruchwiderstand hinaus belastet wurde, nimmt die Spannungskonzentration unter der 
Stütze weiter zu. 
Die Spannungskonzentration unter der Stütze ist lediglich bei Versuch B2/II nicht so stark 
ausgeprägt, wie dies der Versuch DF1 und die theoretischen Überlegungen erwarten ließen. 
Andererseits ist bei diesem Versuch sehr deutlich die Spannungsumlagerung zur Funda-
mentmitte hin durch die positive Steigung der Regressionsgerade zu erkennen. Die genaue 
Auswertung der Spannungsverteilung in den durch die Fundamentmitte verlaufenden Schnit-
ten für den Versuch B2/II zeigt, dass unterhalb der Stütze ein lokales Spannungsminimum 
vorhanden war. Die mögliche Ursache kann nicht eindeutig festgestellt werden, da diese 
Versuche vor über 30 Jahren durchgeführt wurden. Neben einem Defekt am Spannungs-
messer sind lokale Inhomogenitäten bei der Verdichtung des Bodens, ein nicht ganz akkura-
ter Einbau des Spannungsmessers in das Fundament oder eine sich einstellende „Gewöl-
bewirkung“ an der Unterseite des Gebers wahrscheinlich.  
Der Grund für den nahezu horizontalen Verlauf der Regressionsgeraden bei den Versuchen 
A2/I und A2/II liegt ebenfalls in einem lokalen Spannungsminimum unterhalb der Stütze, 
dessen Ausprägung und Durchmesser bei Laststeigerung zunimmt. Insgesamt stellen solche 
Abweichungen einzelner Spannungsmesser aber die Ausnahmen dar. Für den Durchstanz-
nachweis und die Berechnung der Bodenreaktionskraft ist die Spannungsverteilung unter-
halb des Durchstanzkegels entscheidend. Diese ist für mitteldicht gelagerten Boden in Bild 
6-14 dargestellt. 
Mit Ausnahme der erwähnten Versuche A2/I und A2/II ist bei geringem Lastniveau (Rf  < 0,4) 
die Spannung unterhalb des Durchstanzkegels geringer als die durchschnittliche Spannung, 
somit Rs < 1. Infolge der Spannungsumlagerung bei Laststeigerung haben alle Regressions-
geraden eine positive Steigung. Bei Erreichen des charakteristischen Grundbruchwiderstan-
des ist bei allen Versuchen zumindest die durchschnittliche Spannung unterhalb des Durch-
stanzkegels vorhanden. Die Werte für Rs schwanken etwa zwischen 1,0 und 1,3. Bei weiterer 
Laststeigerung über den rechnerischen Grundbruchwiderstand hinaus ergeben sich Werte 
für Rs von über 1,2.   
Auf mitteldichtem Boden, der hinsichtlich seiner Scherfestigkeit und seines Steifemoduls die 
Untergrenze für baupraktische Zwecke darstellt, konnten die Ergebnisse des eigenen Versu-
ches durch die Karlsruher Versuche bestätigt werden. 
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Bild 6-14 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf unterhalb 
des Durchstanzkegels bei den Versuchen auf mitteldicht gelagertem Boden 
Obgleich für Rf  ≤ 0,25 eine Spannungskonzentration unter den Fundamentecken festgestellt 
wurde, konnte eine ausgeprägte Spannungsverteilung nach der Theorie von Boussinesq 
auch bei den Karlsruher Versuchen nicht festgestellt werden. Bei Laststeigerung lagern sich 
die Sohlspannungen zur Fundamentmitte hin um, so dass unterhalb des Durchstanzkegels 
die Spannungen bei Erreichen des charakteristischen Grundbruchwiderstandes um bis zu 
30% oberhalb der durchschnittlichen Spannung liegen. Die Karlsruher Versuche konnten 
über den rechnerisch charakteristischen Grundbruchwiderstand hinaus belastet werden, was 
zu einer Vergrößerung der Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels führt.  
Dichte Lagerung 
Aus der Karlsruher Versuchsserie wurden 10 Versuche auf dicht gelagertem Boden in die 
Versuchsdatenbank aufgenommen, deren Kenndaten in Tabelle 6-4 zusammengefasst sind. 
Aus Gründen der Übersichtlichkeit werden die Versuchsergebnisse für die einzelnen Ver-
suchsreihen getrennt dargestellt. Die an der RWTH Aachen durchgeführten drei Versuche 
sind zur besseren Vergleichbarkeit in den Ergebnisdiagrammen der Versuchsreihe A aus 
Karlsruhe enthalten. Die Entwicklung der Spannungskonzentration in den Ecken ist in Bild 
6-15 bis Bild 6-17 dargestellt. Die Ergebnisse entsprechen den Erwartungen aus den eige-
nen Versuchen und den Ergebnissen der Versuche auf mitteldicht gelagertem Boden. Bei 
allen Versuchen nimmt die bei geringem Lastniveau (Rf  ≤ 0,25 ) vorhandene Spannungskon-
zentration unter den Fundamentecken bei Steigerung der Belastung ab. Bei Erreichen des 
rechnerisch charakteristischen Grundbruchwiderstandes sind die Spannungen in den Ecken 
bei allen Versuchen geringer als die durchschnittliche Spannung. 
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Tabelle 6-4 Zusammenstellung der insgesamt dreizehn Versuche auf dichtem Boden 
Versuchs- 
nummer 
Länge [cm] x 
Breite [cm] 
charakteristischer 
Grundbruch-
widerstand [kN] 
bezogene 
Lagerungsdichte
Maximallast im 
Versuch [kN] max. Rf 
DF2 (AC) 90 x 90 1235,4 0,91 535 0,43 
DF3 (AC) 90 x 90 1245,4 0,95 1134 0,91 
DF5 (AC) 90 x 90 1276,6 0,82 1085 0,85 
A1/V 100 x 100 2816 0,86 3000 1,07 
A1/VI 100 x 100 3366 0,83 4000 1,19 
A2/III 100 x 100 2817 0,80 1300 0,46 
A2/IV 100 x 100 3168 0,77 2700 0,85 
B1/III 150 x 150 6862 0,71 2999 0,44 
B1/IV 150 x 150 7654 0,91 4804 0,63 
B2/I 150 x 150 7654 0,93 7493 0,98 
B2/VII 150 x 150 8446 1,00 8213 0,97 
C6 60 x 60 1023 0,66 1366 1,34 
C2 60 x 60 972 0,92 1656 1,70 
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Bild 6-15 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf unterhalb 
der Fundamentecken bei Versuchen auf dicht gelagertem Boden (Versuchs-
reihe A Karlsruhe und eigene Versuche) 
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Bild 6-16 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf unterhalb 
der Fundamentecken bei Versuchen auf dicht gelagertem Boden (Versuchs-
reihe B Karlsruhe) 
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Bild 6-17 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf unterhalb 
der Fundamentecken bei Versuchen auf dicht gelagertem Boden (Versuchs-
reihe C Karlsruhe) 
Bei dem Versuch B2/I liegt bei geringem Lastniveau eine ausgeprägt konkave Spannungs-
verteilung vor, wie sie der Theorie nach Boussinesq entspricht. Bei Laststeigerung nimmt die 
Spannung in den Ecken nicht weiter zu, sondern es kommt nur unter der Fundamentmitte zu 
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einer Spannungszunahme. Bei Erreichen des charakteristischen Grundbruchwiderstandes 
sind die Eckspannungen kleiner als der Durchschnitt, es ist also zu einer Spannungskon-
zentration unterhalb des Durchstanzkegels gekommen. Der Versuch B2/I liefert von den 
Versuchswerten her ein Ergebnis, das dem Ansatz von Boussinesq sehr nahekommt und 
aus diesem Grund seinerzeit als Gipsmodell in Karlsruhe hergestellt wurde (Bild 6-18). 
Die Spannungsverteilung unterhalb der Stütze und deren Entwicklung bei Laststeigerung ist 
für dicht gelagerten Boden in Bild 6-19 und Bild 6-21 dargestellt. Die Ergebnisse stimmen mit 
den Beobachtungen auf mitteldichtem Boden überein. Bei Erreichen des charakteristischen 
Grundbruchwiderstandes sind für alle Versuche die Spannungen unterhalb der Stütze größer 
als die durchschnittliche Spannung, bei einigen Versuchen um bis zu 40%. Die Steigung der 
einzelnen Regressionsgeraden ist weitestgehend ähnlich, lediglich bei einzelnen Versuchen 
sind geringere Steigungen zu verzeichnen (z.B. KA A1/V und KA C2). 
 
    
Bild 6-18 Spannungsverteilung des Versuches B2/I für die Laststufen 261 kN/m² 
(Rf  = 0,08); 667 kN/m² (Rf  = 0,20); 1705 kN/m² (Rf  = 0,50) und 3.330 kN/m² 
(Rf  = 0,98) (von links nach rechts) in Gips modelliert [Leussink et al. 1966] 
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Bild 6-19 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf unterhalb 
der Stütze bei Versuchen auf dicht gelagertem Boden (Versuchsreihe A Karl-
sruhe und eigene Versuche) 
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Bild 6-20 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf unterhalb 
der Stütze bei Versuchen auf dicht gelagertem Boden (Versuchsreihe B Karl-
sruhe) 
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Bild 6-21 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf unterhalb 
der Stütze bei Versuchen auf dicht gelagertem Boden (Versuchsreihe C Karl-
sruhe) 
Die für den Durchstanznachweis entscheidende Spannungskonzentration unterhalb des 
Durchstanzkegels ist für dicht gelagerten Boden in Bild 6-22 bis Bild 6-24 dargestellt. Alle 
Regressionsgeraden haben eine positive Steigung, so dass die Spannungsumlagerung zur 
Fundamentmitte und zum Durchstanzkegel hin auf dicht gelagertem Boden bestätigt werden 
konnte. Die Regressionsgeraden verlaufen bei allen Versuchen nahezu parallel, dies gilt 
sowohl für eine isolierte Betrachtung der Karlsruher Versuche als auch unter Berücksichti-
gung der in Kapitel 3 beschriebenen Versuche. Die Werte für Rs variieren bei Erreichen des 
charakteristischen Grundbruchwiderstandes (Rf = 1) zwischen 1,0 und 1,4. Bei einzelnen 
Versuchen sind die Sohlspannungen unterhalb des Durchstanzkegels um bis zu 40% größer 
als die durchschnittliche Spannung. Für den Großteil der Versuche sind bei Erreichen der 
charakteristischen Grundbruchlast die Sohlspannungen unterhalb des Durchstanzkegels um 
etwa 10% bis 15% größer als die durchschnittliche Sohlspannung. Der Ansatz der durch-
schnittlichen Bodenpressung in den internationalen Massivbaunormen stellt somit eine Nä-
herung dar, die in jedem Fall auf der sicheren Seite liegt. 
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Bild 6-22 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf unterhalb 
des Durchstanzkegels bei Versuchen auf dicht gelagertem Boden (Versuchs-
reihe A Karlsruhe und eigene Versuche) 
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Bild 6-23 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf unterhalb 
des Durchstanzkegels bei Versuchen auf dicht gelagertem Boden (Versuchs-
reihe B Karlsruhe) 
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Bild 6-24 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf unterhalb 
des Durchstanzkegels bei Versuchen auf dicht gelagertem Boden (Versuchs-
reihe C Karlsruhe) 
 
Sehr dichte Lagerung 
In Karlsruhe wurden insgesamt sechs Versuche auf sehr dicht gelagertem Boden durchge-
führt, die zusammen mit dem Versuch DF4 in Tabelle 6-5 zusammengefasst sind.  
Tabelle 6-5 Zusammenstellung der sieben Versuche auf sehr dichtem Boden 
Versuchs- 
nummer 
Länge [cm] x 
Breite [cm] 
charakteristischer 
Grundbruch-
widerstand [kN] 
bezogene 
Lagerungsdichte
Maximallast im 
Versuch [kN] max. Rf 
DF4 (AC) 90 x 90 1397,9 1,01 1142 0,82 
A1/VII 100 x 100 3168 1,15 4700 1,48 
A1/VIII 100 x 100 2817 1,01 3400 1,21 
A2/VII 100 x 100 2817 1,03 3000 1,06 
A2/VIII 100 x 100 3450 1,05 5500 1,59 
B1/V 150 x 150 6862 1,20 3798 0,55 
B1/VI 150 x 150 7654 1,14 5423 0,71 
Zur besseren Vergleichbarkeit der Ergebnisse ist der Versuch DF4 mit in die Auswertung 
einbezogen worden. 
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Die Ergebnisse der Sohlspannungsverteilung sind in Abhängigkeit vom Belastungsniveau 
unter den Ecken, unterhalb der Stütze und unterhalb des Durchstanzkegels in den Bild 6-25 
bis Bild 6-27 dargestellt. Die Ergebnisse entsprechen qualitativ denen der Versuche auf mit-
teldichtem und dicht gelagertem Boden. 
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Bild 6-25 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf unterhalb 
der Fundamentecken bei Versuchen auf sehr dicht gelagertem Boden  
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Bild 6-26 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf unterhalb 
der Stütze bei Versuchen auf sehr dicht gelagertem Boden 
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Bild 6-27 Spannungskonzentrationen Rs in Abhängigkeit vom Lastniveau Rf unterhalb 
des Durchstanzkegels bei Versuchen auf sehr dicht gelagertem Boden 
Hinsichtlich der Bodenreaktionskraft unterhalb des Durchstanzkegels zeigt sich auch bei 
sehr dichter Lagerung des Bodens, dass bei Erreichen der charakteristischen Grundbruch-
last bei nahezu allen Versuchen Rs > 1,0 ist. Sofern über die charakteristische Grundbruch-
last hinaus belastet wird, lagern sich die Spannungen noch stärker zur Fundamentmitte hin 
um, wodurch die Spannungskonzentrationen unterhalb des Durchstanzkegels noch weiter 
zunimmt. 
6.3.2 Sohlspannungsverteilung in Abhängigkeit der Einbindetiefe 
In einem weiteren Schritt wird auf Basis der gesamten Versuchsdaten geprüft, ob die Einbin-
detiefe der Fundamente einen signifikanten Einfluss auf die Spannungskonzentration unter-
halb des Fundamentes hat. Aus der Versuchsdatenbank wird für jeden Versuch der Wert von 
Rs,Durchstanzkegel für die Belastung ermittelt, die unmittelbar unterhalb der rechnerischen Grund-
bruchlast bzw. in Ausnahmefällen geringfügig darüber liegt. Für den Fall, dass die rechneri-
sche Grundbruchlast im Versuch nicht erreicht werden konnte, wird Rs für die maximal im 
Versuch erreichte Belastung verwendet.  
Der Wert von Rs liegt im Mittel für alle in Karlsruhe und Aachen durchgeführten Versuche bei 
1,123 (siehe Bild 6-28). Es ist jedoch zu beachten, dass die Versuche ohne Einbindetiefe 
(t = 0m) oder mit nur sehr geringer Einbindetiefe (t < 0,2m) aus den bereits genannten Grün-
den in der Versuchsdatenbank nicht berücksichtigt wurden. Es sind nur vier Versuche aus 
Aachen im Diagramm zu erkennen. Grund hierfür ist, dass die Spannungskonzentration un-
terhalb des Durchstanzkegels für die Versuche DF2 und DF3 nahezu identisch und in Bild 
6-28 optisch nicht zu unterscheiden ist (Rs,DF2 = 1,064 und Rs,DF3 = 1,061). 
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Bild 6-28 Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels in Abhängigkeit von 
der Einbindetiefe t bei Erreichen des rechnerischen charakteristischen Grund-
bruchwiderstandes  
Die Regressionsgerade zeigt einen nahezu horizontalen und somit trendfreien Verlauf. Die 
Einbindetiefe hat somit keinen signifikanten Einfluss auf die Spannungsverteilung beim 
Durchstanznachweis, sofern die Einbindetiefe mindestens 25 cm beträgt. Würden die Versu-
che ohne Einbindetiefe nicht ausgeschlossen, wäre ein deutlicher Einfluss der Einbindetiefe 
in Einklang mit den theoretischen Überlegungen (siehe auch [Schäffner 1982(a)]) erkennbar.  
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Bild 6-29 Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels in Abhängigkeit von 
der Einbindetiefe t bei maximaler Laststufe  
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Sofern die Auswertung für die maximal im Versuch erreichte Laststufe erfolgt, ist der Verlauf 
der Regressionsgerade ebenfalls nahezu horizontal (Bild 6-29). Unmittelbar vor Erreichen 
der höchsten Laststufe ist die Spannungsumlagerung zur Fundamentmitte praktisch abge-
schlossen. Aus diesem Grund sind die mittleren Spannungen unterhalb des Durchstanzke-
gels sogar um 18,1% höher als die durchschnittlichen Spannungen. 
 
6.3.3 Sohlspannungsverteilung in Abhängigkeit der Lagerungsdichte 
Die Lagerungsdichte des Bodens beeinflusst über die Scherparameter den Grundbruchwi-
derstand. Somit liegt nahe, dass die Lagerungsdichte auch die Spannungskonzentration un-
terhalb des Durchstanzkegels beeinflusst. Aufgrund der bereits stärkeren Annäherung an die 
tatsächliche Grundbruchlast bei Erreichen des rechnerischen charakteristischen Grundwi-
derstandes ist bei weniger dichter Lagerung die Spannungsumlagerung bereits stärker fort-
geschritten als bei dichter Lagerung. Zudem plastifiziert der locker gelagerte Boden schon 
bei geringeren Lasten, da die seitliche Stützkraft geringer ist. Die Spannungsumlagerung zur 
Fundamentmitte beginnt bereits bei einem geringeren Belastungsniveau und ist bei gleichem 
Lastniveau Rf stärker ausgeprägt als bei einem dicht gelagertem Boden. So ist die negative 
Steigung der Regressionsgeraden in Bild 6-30 und Bild 6-31 zu erklären, in denen die Span-
nungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels in Abhängigkeit der bezogenen Lage-
rungsdichte ID dargestellt ist.   
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Bild 6-30 Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels in Abhängigkeit von 
der bezogenen Lagerungsdichte ID bei Erreichen des rechnerischen charakte-
ristischen Grundbruchwiderstandes  
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Bild 6-31 Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels in Abhängigkeit von 
der bezogenen Lagerungsdichte ID bei maximaler Laststufe  
6.4 Ergebnisse zur Sohlspannungsumlagerung 
Die bisherigen Ergebnisse aus den in Kapitel 3 beschriebenen Versuchen und der Ver-
suchsdatenbank lassen sich wie folgt zusammenfassen: 
1. Mit zunehmendem Belastungsniveau lagern sich die Sohlspannungen von den Fun-
damentecken und -rändern zur Fundamentmitte hin um. Diese Tendenz konnte bei 
allen Versuchen festgestellt werden und ist in Einklang mit den theoretischen Überle-
gungen. 
2. Sofern bei einer wirtschaftlichen Bemessung Durchstanz- und Grundbruchlast aufei-
nander abgestimmt sind, gilt für den Bruchzustand, dass der in DIN 1045-1 und ande-
ren internationalen Normen des Massivbaus verwendete Ansatz einer gleichmäßigen 
Sohlspannungsverteilung auf der sicheren Seite liegt. 
3. Die Lagerungsdichte beeinflusst die sich einstellende Spannungskonzentration un-
terhalb des Durchstanzkegels. Aus diesem Grund wird die Spannungsumlagerung 
getrennt für mitteldicht, dicht und sehr dicht gelagerten Boden untersucht. 
4. Für die in der Praxis üblichen Einbindetiefen (t ≥ 0,8 m) kann deren Einfluss auf die 
Spannungsverteilung vernachlässigt werden. Bei sehr geringen Einbindetiefen (z.B. 
t = 0 m) kommt es allerdings aufgrund der in Kapitel 6.1.2 erläuterten Umstände 
schon bei geringem Lastniveau (Rf ≈ 0,2) zu einer konvexen Spannungsverteilung un-
ter dem Fundament. 
5. Der charakteristische Grundbruchwiderstand nach DIN 4017 und nach anderen inter-
nationalen Regelwerken unterschätzt die tatsächliche Tragfähigkeit der Fundamente 
z.T. deutlich. Aus diesem Grund ist die Spannungsumlagerung bei Erreichen des 
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rechnerischen, charakteristischen Grundbruchwiderstandes noch nicht abgeschlos-
sen. Bei Lasten oberhalb des rechnerischen Grundbruchwiderstandes nimmt die 
Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels noch weiter zu. 
Auf Basis dieser Ergebnisse wird nachfolgend eine Gleichung hergeleitet werden, die es 
ermöglicht, die Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels in Abhängigkeit 
des Belastungsniveaus und der Lagerungsdichte quantitativ zu erfassen. Hierzu werden 
Regressionsgeraden für alle Versuche mit gleicher Lagerungsdichte gebildet. 
6.4.1 Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels bei mittel-
dichter Lagerung des Bodens 
Die auf mitteldicht gelagertem Baugrund (sechs Versuche, 37 Messwerte) gewonnenen Ver-
suchsergebnisse sind in Bild 6-32 dargestellt. Im Gegensatz zu den vorherigen Betrachtun-
gen wird nicht für jeden Versuch eine eigene Regressionsgerade bestimmt, sondern es wer-
den alle Versuchspunkte als Ganzes durch eine einzige Regressionsgerade abgebildet. Zur 
besseren Kennzeichnung der eigenen Versuchsergebnisse sind diese in den nachstehenden 
Abbildungen durch ▲-Symbole dargestellt.   
Durch die Regressionsgerade über alle Versuchswerte ist es möglich, für jedes Lastniveau 
die zugehörige Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels zu ermitteln. 
Um den zum Teil deutlichen Abweichungen einzelner Messwerte von der Regressionsgera-
den Rechnung zu tragen, wurden zwei weitere Geraden in die Abbildung mit aufgenommen, 
wobei eine die untere und eine die obere Grenze möglicher Regressionen darstellen (Bild 
6-33, Bild 6-35 und Bild 6-37).  
 
Bild 6-32 Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels in Abhängigkeit 
vom Belastungsniveau auf mitteldicht gelagertem Boden  
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Bild 6-33 Darstellung der oberen und unteren Grenzen für die Spannungsumlagerung 
bei mitteldicht gelagertem Boden 
Für mitteldicht und sehr dicht gelagerten Boden ist die Abweichung einzelner Messwerte von 
der Regressionsgerade deutlicher, während solche Abweichungen bei dicht gelagertem Bo-
den geringer ausfallen. Ursächlich sind möglicherweise unbeabsichtigte Schwankungen in 
der Lagerungsdichte, die bei mitteldichter und sehr dichter Lagerung deutlicher ausfallen als 
auf dicht gelagertem Boden (insbesondere bei Verdichtung mit Oberflächenrüttlern, wie dies 
bei den Karlsruher Versuchen der Fall gewesen ist). 
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6.4.2 Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels bei dichter 
Lagerung des Bodens 
Für die 13 Versuche (92 Messwerte) auf dicht gelagertem Boden sind die Ergebnisse Bild 
6-34 zu entnehmen. 
 
Bild 6-34 Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels in Abhängigkeit 
vom Belastungsniveau auf dicht gelagertem Boden 
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Bild 6-35 Darstellung der oberen und unteren Grenzen für die Spannungsumlagerung 
bei dicht gelagertem Boden 
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Die Steigung der Regressionsgeraden auf dicht gelagertem Boden ist etwas geringer als für 
mitteldicht gelagerten Boden, der Achsenabschnitt ist hingegen größer. Dies kann dadurch 
begründet werden, dass ein dicht gelagerter Boden erst bei höheren Lasten plastifiziert und 
die Spannungsumlagerung erst bei einem höheren Lastniveau eintritt. Auffallend ist, dass 
trotz einer wesentlich größeren Versuchsanzahl als für mitteldicht gelagerten Boden die 
Streuung der Versuchswerte um die Regressionsgerade geringer ist und die Steigung der 
oberen und unteren Grenze weniger von der zentralen Steigung abweicht als bei den Versu-
chen auf mitteldicht gelagertem Boden. 
6.4.3 Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels bei sehr 
dichter Lagerung des Bodens 
Für die insgesamt sieben Versuche (66 Messwerte) auf sehr dicht gelagertem Boden ist die 
Regressionsgerade in Bild 6-36 dargestellt. Die Streuung ist bis auf einen Einzelwert 
(0,04/1,72) bei geringem Lastniveau ähnlich der Streuung bei den Versuchen mit mitteldich-
ter Lagerung. Die Abweichung des Einzelwertes ist wahrscheinlich auf Druckgeber, die über 
die Betonunterseite hinaus stehen und somit zunächst Last anziehen, zu erklären. Erwar-
tungsgemäß ist die Steigung der Regressionsgeraden nochmals geringer als bei dicht gela-
gertem Boden. 
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Bild 6-36 Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels in Abhängigkeit 
vom Belastungsniveau auf sehr dicht gelagertem Boden 
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Bild 6-37 Darstellung der oberen und unteren Grenzen für die Spannungsumlagerung 
bei sehr dicht gelagertem Boden 
In Tabelle 6-6 sind die Bestimmungsparameter der Regressionsgeraden in Abhängigkeit von 
der Lagerungsdichte zusammengefasst. 
Tabelle 6-6 Bestimmungsparameter der Regressionsgeraden in Abhängigkeit von der La-
gerungsdichte 
Lagerungsdichte 
Gleichung der Regressions-
geraden 
Rs  
für Rf = 1 
 Rs = b1 · Rf + b2  
mitteldicht  Rs = 0,306 Rf + 0,814 1,120 
dicht  Rs = 0,251 Rf + 0,880 1,131 
sehr dicht  Rs = 0,051 Rf + 0,988 1,039 
 
Für Rf  = 1 stellt sich für mitteldicht und dicht gelagerten Boden eine größere Konzentration 
der Sohlspannungen unterhalb des Durchstanzkegels ein als für sehr dicht gelagerten Bo-
den. Dieses Ergebnis steht in Einklang mit der Literatur und den bereits erwähnten theoreti-
schen Überlegungen zur Spannungsumlagerung. Schäffner [Schäffner 1982] nennt folgen-
den Kriterien, die eine konvexe Spannungsverteilung begünstigen: 
• geringe Gründungstiefen 
• trockener oder wassergesättigter sandiger Baugrund 
• geringe bis mittlere Lagerungsdichte 
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6.5 Bestimmungsgleichung zur Spannungskonzentration unterhalb des 
Durchstanzkegels 
Die in Kapitel 6.4 ermittelten Gleichungen der Regressionsgeraden werden nun in die Be-
stimmungsgleichung für die Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels ein-
gesetzt. Die Gleichung für Vu,Durchstanzen ist in Kapitel 2 (Seite 9) näher erläutert. 
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Eine Berücksichtigung der vorhandenen Sohlspannungen unter dem Fundament kann in die 
Bemessungsgleichung zur Berechnung der Durchstanzlast nach DIN 1045-1 wie folgt integ-
riert werden: 
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Dieser Ansatz wird für die Berechnung eines Beispielfundamentes verwendet. 
Da die Grenzzustände der Tragfähigkeit für Durchstanzen und Grundbruch in der Regel nicht 
zusammenfallen, ist eine Fallunterscheidung erforderlich: 
(a) Ist der rechnerische charakteristische Grundbruchwiderstand geringer oder gleich 
dem charakteristischen Durchstanzwiderstand, darf bei der Berechnung des Durch-
stanzversagens die günstige Spannungsverteilung unmittelbar vor Erreichen des cha-
rakteristischen Grundbruchwiderstandes angesetzt werden, Rf = 1 (siehe Bild 6-38). 
Infolge der Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels ist eine wirt-
schaftlichere Bemessung die Folge. 
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(b) Ist der tatsächliche charakteristische Grundbruchwiderstand größer als der charakte-
ristische Durchstanzwiderstand, ist die Spannungsumlagerung zu einer konvexen 
Spannungsverteilung unter dem Fundament rechnerisch noch nicht abgeschlossen. 
Daher ist die Spannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels in Abhängig-
keit vom Lastniveau zu berechnen.  
 
Bild 6-38 Vereinfachte Darstellung der Spannungskonzentration in Abhängigkeit von Rf   
Bei Einzelfundamenten, bei denen die Gefahr eines Grundbruchs nicht gegeben ist, sind 
auch Werte für 1
,
enDurchstanz, >
Grundbruchu
u
V
V
 möglich. Gleiches gilt, wenn die Gefahr eines Grundbruchs 
prinzipiell gegeben ist, der planende Ingenieur mit entsprechenden Kenntnissen aber den 
rechnerischen Grundbruchwiderstand an die tatsächliche Tragfähigkeit eines Fundamentes 
anpasst (z.B. durch Probebelastungen). In diesen Fällen ist die Spannungskonzentration 
unterhalb des Durchstanzkegels größer, wodurch eine noch wirtschaftlichere Durchstanzbe-
messung möglich wird. Allerdings bedeutet eine Erhöhung der Spannungen unterhalb der 
Durchstanzkegels nicht auch eine Vergrößerung der möglichen Stützenlast um den gleichen 
Betrag. Grund hierfür ist, dass die Bodenreaktionskraft nur unterhalb des Durchstanzkegels 
und nicht unterhalb des gesamten Fundamentes die Stützenlast reduziert. Während sich die 
Berücksichtigung der realen Spannungsverteilung bei schlanken Fundamenten fast gar nicht 
auswirkt, ist der Effekt bei gedrungenen Fundamenten beachtlich. Um dies zu veranschauli-
chen, sind in Bild 6-39 bis Bild 6-41 die Durchstanzlasten nach DIN 1045-1, Heft 525, dem 
Bemessungsansatz aus Kapitel 5 und nach dem neuen Bemessungsansatz unter zusätzli-
cher Berücksichtigung der Bodenreaktionskraft für den Fall 1
,
enDurchstanz, =
Grundbruchu
u
V
V
 für die verschie-
denen Lagerungsdichten dargestellt. 
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Bild 6-39 Rechnerische (charakteristische) Durchstanzlast ohne Schubbewehrung nach 
unterschiedlichen Berechnungsansätzen aufgetragen über der Schubschlank-
heit bei mitteldichter Lagerung 
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Bild 6-40 Rechnerische (charakteristische) Durchstanzlast ohne Schubbewehrung nach 
unterschiedlichen Berechnungsansätzen aufgetragen über der Schubschlank-
heit bei dichter Lagerung 
dichte Lagerung 
mitteldichte Lagerung 
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Bild 6-41 Rechnerische (charakteristische) Durchstanzlast ohne Schubbewehrung nach 
unterschiedlichen Berechnungsansätzen aufgetragen über der Schubschlank-
heit bei sehr dichter Lagerung 
6.5.1 Berechnungsbeispiel 
Der Einfluss der Bodenreaktionskraft auf den Durchstanznachweis soll durch das folgende  
Beispiel verdeutlicht werden. Ein ähnliches Bemessungsbeispiel findet sich zum Beispiel in 
[Hegger et al. 2006]. Die Geometrie des Fundaments ist in Bild 6-42 dargestellt. 
 
Bild 6-42 Geometrie des Beispielfundaments 
sehr dichte Lagerung 
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Geometrie und Baustoffe: 
• Einbindetiefe t = 1,1 m;  
• Nichtbindiger Boden (dicht gelagert),  
• Reibungswinkel ϕ = 32,5°, Kohäsion c = 0 kN/m²,  
• Wichte des Bodens γ = 19,0 kN/m³,  
• Beton C20/25, Betonstahl BSt 500 S, Bewehrungsgrad ρl = 0,54 %. 
Grundbruchnachweis nach DIN 4017 [DIN4017:2006], unter Verwendung der Teilsicher-
heitsbeiwerte nach DIN 1054 [DIN1054:2007] 
Tragfähigkeitsbeiwerte: Nd0 = 24,58; Nb0 = 15,03; Formbeiwerte νd = 1,54; νb = 0,7 
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Durchstanznachweis nach dem Bemessungsansatz von Ricker/Hegger (Kapitel 5): 
m59,6273,05,040,1 =⋅+⋅= πdu  ; 2220,1, m38,373,073,05,045,0 =⋅+⋅⋅+= πdcritA  
37,1
73,02
5,05,2 =⋅
−=λ  ; 52,1
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2001 =+=κ  
Bei Berücksichtigung einer gleichmäßigen Sohlspannungsverteilung berechnet sich die auf-
nehmbare Stützenlast zu: 
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Unter Berücksichtigung der Bodenreaktionskraft berechnet sich der Bemessungswert der 
aufnehmbaren Stützenlast zu: 
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Die charakteristische Stützenlast, mit der die Stütze unter Gebrauchslast vor dem Hinter-
grund des Durchstanzversagens belastet werden darf, berechnet sich zu: 
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MNVVV Ed
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Die charakteristische Stützenlast, mit der die Stütze unter Gebrauchslast vor dem Hinter-
grund des Grundbruchversagens belastet werden darf, berechnet sich zu: 
MNRNN
E
nd
E
d
k 12,44,1
76,5 ==== γγ  
Der Durchstanznachweis wird in diesem Falle maßgebend. Unter Berücksichtigung der Bo-
denreaktionskraft beträgt der Bemessungswert der einwirkenden Stützenlast 5,57 MN, was 
gegenüber der Berechnung unter Ansatz einer gleichmäßigen Sohlspannungsverteilung 
(4,86 MN) eine Steigerung von 14,6% bedeutet.  
Der Einfluss der Bodenreaktionskraft auf die Bemessung hängt stark vom Verhältnis Acrit/A 
und Vu,Durchstanzen/Vu,Grundbruch  ab, so dass eine realitätsnahe Erfassung des Durchstanzkegels 
von großer Bedeutung ist. Zur Verdeutlichung wird das obige Beispiel unter Veränderung der 
Bauteilhöhe (statische Nutzhöhe = Bauteilhöhe abzüglich Betondeckung) und des Rei-
bungswinkels ϕ bei ansonsten unveränderten Bedingungen neu berechnet. Die Ergebnisse 
sind in Tabelle 6-7 zusammengefasst, wobei in der ersten Zeile die Ergebnisse des obigen 
Beispiels nochmals aufgeführt sind. 
Tabelle 6-7: Berechnungsergebnisse für Ved mit und ohne Ansatz der genauen Sohlspan-
nungsverteilung 
Bauteilhöhe/  
stat. Nutz-
höhe 
Reibungs-
winkel ϕ A
Acrit  λ 
Grundbruchu
u
V
V
,
enDurchstanz,
 
VEd, ohne genaue 
Sohlspannungsvertei-
lung 
VEd, mit genauer 
Sohlspannungsverteilung 
Prozen-
tuale 
Verän-
derung 
[m] [-] [-] [-] [-] [MN] [MN] [%] 
0,80 / 0,73 32,5 0,54 1,37 0,96 4,86 5,57 +14,6 
0,80 / 0,73 35 0,54 1,37 0,67 4,86 5,10 + 4,9 
0,65 / 0,6 29,5 0,41 1,67 0,96 3,19 3,44 + 7,8 
0,65 / 0,6 32,5 0,41 1,67 0,63 3,19 3,25 + 1,9 
0,65 / 0,6 35 0,41 1,67 0,44 3,19 3,15 - 1,3 
0,55 / 0,5 29,5 0,33 2,0 0,71 2,35 2,41 + 2,6 
Bei gedrungenen Fundamenten ist das Verhältnis Acrit/AFundament größer als bei schlanken 
Fundamenten. Aus diesem Grund ergibt sich bei Ansatz der tatsächlichen Spannungsvertei-
lung unter gedrungenen Fundamenten ein größerer Einfluss auf die Stützenlast als bei 
schlanken Fundamenten. Des Weiteren ist der genaue Ansatz der Bodenreaktionskraft in-
sbesondere bei Fundamenten sinnvoll, bei denen die Bruchlasten infolge Durchstanzen und 
Grundbruch nahe beieinander liegen. Sofern die Grundbruchlast deutlich größer ist als die 
rechnerische Durchstanzlast, kann der Ansatz der Bodenreaktionskraft sogar zu einer gerin-
geren zulässigen Bemessungsdurchstanzkraft führen (Zeile 5 der obigen Tabelle). In einem 
solchen Fall wären Grundbruch- und Durchstanzwiderstand jedoch nicht gut aufeinander 
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abgestimmt, das Fundament wäre unwirtschaftlich bemessen und könnte hinsichtlich seiner 
Geometrie optimiert werden.  
Die Versuche ohne Durchstanzbewehrung DF1, DF2, DF4 und DF5 werden hinsichtlich ihrer 
Durchstanzlasten im Bruchzustand mit und ohne Ansatz der Bodenreaktionskraft in Tabelle 
6-8 miteinander verglichen. 
Auffallend ist für den Versuch DF2, bei dem die rechnerische Durchstanzbruchlast nur 42% 
der rechnerischen Grundbruchlast beträgt, dass die rechnerische Bruchlast unter Berück-
sichtigung der genauen Bodenreaktionskraft in diesem Fall etwas geringer ist als unter An-
satz einer geradlinig verteilten Bodenreaktionskraft. Die Ergebnisse der Versuche DF1 und 
DF2 zeigen aber auch, dass der Effekt der genauen Ermittlung der Bodenreaktionskraft bei 
schlanken Fundamenten vernachlässigbar gering ist, unabhängig davon, wie das Verhältnis 
von Grundbruch- und Durchstanzlast im Bruchlastbereich ist. 
Tabelle 6-8: Berechnungsergebnisse für Vu (rechnerische Bruchlasten) mit und ohne Ansatz 
der genauen Sohlspannungsverteilung sowie die zugehörigen Versuchsergeb-
nisse (VTest, Versagenslast im Versuch)  
Versuch 
A
Acrit  λ 
Grundbruchu
u
V
V
,
enDurchstanz,
 
Bemessungs-
gleichung aus 
Kapitel 5 
(BG5): 
Vu,ohne genaue 
Sohlspannungsver-
teilung  
Bemessungs-
gleichung aus 
Kapitel 6 
(BG6): 
Vu,mit genauer 
Sohlspannungsver-
teilung 
BG5
BG6
 
VTest 
[-] [-] [-] [-] [kN] [kN] [%] [kN] 
DF1 0,23 2,50 1,10 507 530 1,05 551 
DF2 0,23 2,50 0,42 521 519 1,00 530 
DF4 0,46 1,50 0,73 1022 1044 1,02 1252 
DF5 0,50 1,45 0,84 1077 1175 1,09 1130 
Für die gedrungenen Versuche DF4 und DF5 werden die Bruchlasten unter Ansatz der ge-
nauen Sohlspannungsverteilung besser vorhergesagt als unter Verwendung der gleichförmi-
gen Spannungsverteilung, wobei allerdings die Bruchlast für den Versuch DF5 überschätzt 
wird. Dies ist bemerkenswert, da die gemeinsam mit dem Institut für Massivbau durchgeführ-
ten Versuche so vordimensioniert waren, dass ein Grundbruchversagen auch rechnerisch 
ausgeschlossen werden konnte und somit die Spannungsumlagerung noch nicht abge-
schlossen gewesen ist. Das Beispiel des Versuches DF5 lässt vermuten, dass unter Berück-
sichtigung der genauen Sohlspannungsverteilung die in Kapitel 5 vorgestellte, überarbeitete 
Bemessungsgleichung für geringe Schubschlankheiten λ  zu progressive Ergebnisse liefert.   
Letztendlich reicht die Datenbasis nicht aus, um abschließend zu klären, ob unter Ansatz der 
genauen Sohlspannungsverteilung der charakteristische Wert des Durchstanzwiderstandes 
unter Berücksichtigung des erforderlichen Sicherheitsniveaus besser vorhergesagt werden.  
Seite 148 Kapitel 6: Bestimmung der Bodenreaktionskraft beim Durchstanznachweis 
Durch die Berücksichtigung der realitätsnahen Bodenreaktionskraft wird für gedrungene 
Fundamente die rechnerische Durchstanzlast gegenüber dem eigenen Bemessungsansatz 
aus Kapitel 5 vergrößert. Bei den bisherigen Durchstanzversuchen konnte infolge der Ver-
suchsrandbedingungen eine Bodenreaktionskraft nicht berücksichtigt werden. Eine nachträg-
liche Berücksichtigung der Bodenreaktionskraft in der Versuchsdatenbank des IMB ist nicht 
möglich, so dass die in Kapitel 5 vorgestellte Bemessungsgleichung nicht verändert werden 
sollte. Durch die Erkenntnis, dass die tatsächliche Bodenreaktionskraft unterhalb des Durch-
stanzkegels größer ist als angenommen, besteht eine gewisse Sicherheitsreserve bei der 
Bemessung. Diese Sicherheitsreserve ist bei gedrungenen Fundamenten umso höher und 
kann die Gefahr eines Durchstanzversagens bei gedrungenen Fundamenten bei Bemessung 
nach dem derzeitigen Stand der DIN 1045-1 oder Heft 525 minimieren (siehe Bild 6-39 bis 
Bild 6-41). 
Insgesamt bestätigt das Ergebnis die Vermutung, dass der bisherige Bemessungsansatz in 
den internationalen Richtlinien, bei dem die Sohlspannungen vereinfacht durch Division der 
einwirkenden Stützenkraft durch die Fundamentfläche berechnet wird, auf der sicheren Seite 
liegt. Durch die genaue Berechnung der Bodenreaktionskraft kann die Bemessung gedrun-
gener Fundamente wirtschaftlich optimiert werden. Der bisherige Ansatz ist in der Anwen-
dung einfacher, da keine Informationen zur Lagerungsdichte erforderlich sind und weniger 
Rechenschritte benötigt werden.   
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7 Weiterer Forschungsbedarf 
7.1 Unterscheidung zwischen schlanken und gedrungenen Fundamenten 
Die bisher durchgeführten Untersuchungen zum Durchstanzverhalten von Einzelfundamen-
ten haben ein gegenüber Flachdecken unterschiedliches Querkrafttragverhalten gezeigt. Die 
Bruchlast korreliert mit der Schubschlankheit λ der Fundamente, wobei DIN 1045-1 für ge-
drungene Fundamente tendenziell zu hohe Durchstanzlasten vorhersagt. Es stellte sich mit 
etwa 45° ein steilerer Durchstanzkegel als bei Flachdecken ein. Als Tendenz zeigt sich bei 
den derzeit im Rahmen eines DFG- Forschungsvorhabens [Hegger, Ziegler 2006] durchge-
führten Versuchen bei höheren Betonfestigkeiten und sehr gedrungenen Fundamenten ein 
noch steilerer Durchstanzkegel. Durchstanzkegel mit einer flacheren Neigung als 42° wurden 
bei keinem der Versuche beobachtet. 
Auf Basis der experimentellen Untersuchungen und der Auswertung von zwei Versuchsda-
tenbanken konnte ein neuer Bemessungsansatz entwickelt werden, der sowohl die Schub-
schlankheit der Fundamente als auch die Boden-Bauwerk-Interaktion berücksichtigt. Durch 
weitere Untersuchungen ist zu überprüfen, bis zu welcher Schubschlankheit λ überhaupt ein 
Durchstanzversagen bei Fundamenten auftritt und ob der gefundene Bemessungsansatz 
auch noch bei sehr gedrungenen Fundamenten anwendbar ist. 
Eine Unterscheidung zwischen biegeschlanken und gedrungenen Fundamenten ist beim 
Durchstanzen aus mehreren Gründen erforderlich. 
Dieterle [Dieterle, Rostásy 1987] erkannte, dass schlanke Fundamente im Grenzzustand der 
Tragfähigkeit beim Durchstanzen größere Schubspannungen erreichen als gedrungene. 
Diese Beobachtung konnte durch die gemeinsam mit dem Institut für Massivbau durchge-
führten Versuche bestätigt werden. Dieterle führt dies auf die größeren Betondruckspannun-
gen im Stützenbereich zurück, durch die ein dreiaxialer Spannungszustand im Beton ent-
steht. Darüber hinaus stellt sich bei schlanken und gedrungenen Fundamenten möglicher-
weise ein unterschiedliches Tragverhalten ein. Das unterschiedliche Tragverhalten kann am 
einfachsten am Beispiel eines Balkens erklärt werden.  
Die Schlankheit der Balken beeinflusst maßgeblich das Rissbild und damit die Bruchlast. Bei 
großen Schlankheiten (a/d ≥ 8,0 mit a = Abstand zwischen Auflager und Belastung, d = stati-
sche Nutzhöhe des Balkens) bestimmt die Biegetragfähigkeit in Balkenmitte infolge Fließen 
der Längsbewehrung die Traglast. Bei sehr geringen Schlankheiten (a/d ≤ 1,5), wie sie bei-
spielsweise bei auflagernahen Einzellasten an Balken auftreten, werden die einwirkenden 
Kräfte direkt über Druckstreben in das Auflager eingeleitet. Das Rissbild korrespondiert in 
diesem Fall mit einem Sprengwerk.  
Gedrungene Fundamente werden in der Regel analog zu schlanken Fundamenten auf Bie-
gung bemessen und bewehrt. Ein Durchstanz- oder Querkraftnachweis wird meist nicht ge-
führt oder wird aufgrund der großen, in Abzug zu bringenden Bodenreaktionskraft nicht 
maßgebend (siehe Kapitel 2). Die an der RWTH Aachen durchgeführten Untersuchungen 
sowie die Versuche von Dieterle [Dieterle, Rostásy 1987] und Hallgren et al. [Hallgren et al. 
1998] haben aber gezeigt, dass auch noch bei gedrungenen Fundamenten mit einer Schub-
schlankheit von λ ≤ 1,5 ein Durchstanzversagen eintreten kann.  
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Ähnlich einer auflagernahen Einzellast bei Balken kann das Tragverhalten von gedrungenen 
Fundamenten möglicherweise durch mehrere Druckkegelschalen beschrieben werden (Bild 
7-1). Die Tragfähigkeit wird in diesem Fall durch die Festigkeit der Druckkegelschalen be-
stimmt, wobei im Versagenszustand ein Aufsprengen der Druckkegelschalen z.B. im Lastein-
leitungsbereich der Stütze erfolgen würde. Akzeptiert man dieses Versagensmodell, dient 
der Boden als Auflager und die Größe der Bodenreaktionskraft hätte keinen Einfluss auf die 
Durchstanzlast. Folgerichtig reicht dann ein einziges halbempirisches Modell zur Beschrei-
bung des Durchstanzverhaltens von Fundamenten nicht aus. 
 
 
Bild 7-1 Druckkegelschalenmodell für gedrungene Fundamente [Hegger, Ziegler 2006] 
Erforderlich wären in diesem Fall dann zwei getrennte Berechnungsverfahren zur Beschrei-
bung des Durchstanzverhaltens von Fundamenten in Abhängigkeit der Schubschlankheit. 
Zur Klärung des tatsächlichen Durchstanzverhalten bei gedrungenen Fundamenten werden 
derzeit im Rahmen eines gemeinsamen DFG-Forschungsvorhabens [Hegger, Ziegler 2006] 
des Lehrstuhl und Institut für Massivbau und des Lehrstuhl für Geotechnik im Bauwesen ent-
sprechende Versuche durchgeführt.  
 
7.2 Begrenzung der maximalen Schubspannungen am Stützenanschnitt 
Durch den Normenvergleich (Kapitel 2) und die Auswertung der eigenen und der in der Lite-
ratur aufgeführten Versuche konnte gezeigt werden, dass sich nach DIN 1045-1 und 
Heft 525 für gedrungene Fundamente (λ < 1,5) tendenziell zu große Durchstanzwiderstände 
ergeben. Ein maßgebender Grund hierfür ist der Ansatz der Bodenreaktionskraft innerhalb 
des kritischen Rundschnittes.  
Obgleich der angenommene Winkel des Durchstanzkegels nach DIN 1045-1 und Heft 525 
unterschiedlich festgelegt wird (ca. 33,7 ° nach DIN 1045-1 und 45° nach Heft 525), unter-
scheiden sich die Erhöhungsfaktoren in Bild 7-2 nur geringfügig. Dies ist auf den nur 
50%igen Ansatz der Bodenreaktionskraft nach DIN 1045-1 zurückzuführen.  
Hinsichtlich der Neigung des Durchstanzkegels bei Fundamenten konnten durch die ge-
meinsam mit dem Institut für Massivbau durchgeführten Versuche die in der Literatur ange-
gebenen 45° bezogen auf die Horizontale bestätigt werden. Vereinzelt wurden jedoch auch 
steilere Durchstanzkegel von z.B. 55°-60° beobachtet, was bedeutet, dass die Bodenreakti-
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onskraft geringer und der in Bild 7-2 ausgewiesene Erhöhungsfaktor zu groß berechnet wä-
re.  
 
Bild 7-2 Erhöhungsfaktor der einwirkenden Stützenlast infolge der Bodenreaktionskraft 
in Abhängigkeit von der Schubschlankheit (siehe auch Bild 2-9) 
Sofern gedrungene Fundamente die Lasten nach dem Kegelschalenmodell abtragen, darf 
die Bodenreaktionskraft nicht angesetzt werden (siehe 7.1). Der Erhöhungsfaktor würde in 
diesem Fall 1,0 betragen, es ergäbe sich in Bild 7-2 eine Parallele zur x- Achse mit dem Wert 
1,0. 
 
7.3 Versuchsdurchführung mit verbesserter Messung der Sohlspannung 
Bei den gemeinsam mit dem Lehrstuhl und Institut für Massivbau durchgeführten Versuchen 
wurde erstmals die Boden-Bauwerk-Interaktion in Verbindung mit der Durchstanztragfähig-
keit von Fundamenten untersucht. Die Messung der Sohlspannungen erfolgte durch die in 
Kapitel 3 beschriebenen elektrisch/hydraulisch arbeitenden Druckmesskissen der Fa. Glötzl. 
Die Kissen hatten Abmessungen von 5 cm x 10 cm und waren auf der Fundamentunterseite 
(90 cm x 90 cm) eingebaut. Trotz insgesamt 20 Druckmesskissen lag der Anteil der Kissen-
fläche an der Sohlfläche bei nur etwa 12% (Bild 7-5, links). Für die nicht nur punktuelle, son-
dern flächendeckende Messung der Sohlspannungsverteilung eignen sich Foliensensoren, 
die patentgeschützt allerdings ausschließlich von der Fa. Tekscan hergestellt werden.  
Das Messsystem besteht aus einem Foliensensor, der über ein sogenanntes Handle mit der 
USB- Schnittstelle eines Rechners verbunden wird. Die Foliensensoren sind in unterschiedli-
chen Sensorgrößen (bis maximal 0,5 m x 0,5 m) und Geometrien erhältlich. Es können Sen-
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soren mit unterschiedlichen Maximaldrücken von wenigen kPa bis zu über 200 MPa einge-
setzt werden.  
      
Bild 7-3 Handle mit Sensorfolie  
Neben sogenannten Standardsensoren, bei denen Sensorgröße, Geometrie und Maximal-
druck vorgegeben sind, werden auf Kundenwunsch auch spezielle Sensoren gefertigt. Diese 
Sensoren sind jedoch in der Anschaffung sehr kostenintensiv. Allein die Entwicklung dieser 
Sensoren kostet schon über 10.000 €. 
Die Foliensensoren bestehen aus zwei aufeinander geklebten, flexiblen Polyester- oder Kap-
tonfolien (Sensorfolien) mit einer Dicke von ca. 100 µm, die je nach Sensor von einer Schutz-
folie umgeben sind. Auf einer der Innenseiten der Folien sind dünne Leiterbahnen (z.B. Sil-
berstreifen) appliziert. Auf einer Trägerfolie werden Zeilen, auf der anderen Spalten gedruckt, 
so dass beim Zusammenkleben der Folien die Leiterbahnen eine Matrix bilden. An jedem 
Kreuzungspunkt der Matrix entsteht eine Sensorzelle. Vor dem Zusammenkleben der Folie 
werden die Innenseiten der Folie mit einer patentierten, halbleitenden Tinte (Coating) benetzt 
(Bild 7-4). Das Coating besitzt die Eigenschaft, den elektrischen Widerstand in Abhängigkeit 
von der anliegenden Spannung zu ändern.  
 
Bild 7-4  Aufbau der Tekscan-Foliensensoren 
Jeder Kreuzungspunkt der Matrix (Messpunkt) verfügt somit über einen variablen Wider-
stand. Im unbelasteten Zustand  ist der Widerstand am größten und nimmt mit zunehmender 
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Kraft ab. Über einen prozessorgesteuerten Multiplexer (Messeinheit, im sogenannten Handle 
integriert) wird jeder Messpunkt elektronisch abgefragt und die Veränderung des Widerstan-
des in Abhängigkeit von der Zeit gemessen. Eine spezielle Elektronik verhindert dabei eine 
gegenseitige Beeinflussung der Zellen. Jeder gemessene Zell-Widerstand wird mittels eines 
Analog/Digital-Wandlers und der Systemsoftware entsprechend der zuvor erfolgten Kalibrie-
rung in eine Spannung umgewandelt.  
In zwei Vorversuchen wurde das Messsystem vom Lehrstuhl für Mechanik und Baukonstruk-
tion zur Messung der Sohlspannungsverteilung unter Fundamenten verwendet. Eine Verklei-
nerung des Fundamentes war erforderlich, um nur eine Folie verwenden zu müssen. Die 
wieder verwendbaren Foliensensoren wurden unter dem Fundament fixiert (Bild 7-5, rechts 
zeigt die Fundamentunterseite mit aufgeklebter Messfolie).  
   
Bild 7-5 Anordnung der elektrisch/hydraulischen Druckmesskissen bei den Versuchs-
körpern DF1 bis DF5 mit 90 cm x 90 cm (links) und Versuchskörper mit auf-
geklebtem Tekscan-Foliensensor 37 cm x 42 cm (rechts) 
Der Abstand der Messpunkte betrug im Vorversuch 8,3 mm. Diese Foliensensoren haben 
sich bereits in DFG-Vorhaben des Lehrstuhls für Mechanik und Baukonstruktion und des 
Instituts für Baumaschinen und Baubetrieb der RWTH Aachen als leistungsfähig erwiesen 
[Keppler 2003], [Zimmermann 2003].  
   
Bild 7-6 Im Vorversuch gemessene Sohlspannungsverteilung bei der Maximallast von 
165 kN 
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Durch Folien mit Abmessungen von 37 cm x 42 cm war es in Vorversuchen möglich, die 
Sohlspannungen nahezu unter der gesamten Sohlfläche eines Fundaments (40 cm x 45 cm) 
zu messen. Eine in den Vorversuchen gemessene Spannungsverteilung ist exemplarisch in 
Bild 7-6 dargestellt. Der Einsatz der Tekscan-Folien hat gegenüber den Druckmesskissen 
den Vorteil, dass die Spannungsverteilung und die Lage des Durchstanzkegels optisch gut 
visualisiert werden und ferner eine unbeabsichtigte Ausmittigkeit der Belastung schnell und 
leicht erkannt werden kann.  
Nachteilig bei den Tekscan-Folien ist, dass sie standardmäßig nur in bestimmten Größen zu 
beziehen sind und neben der Foliengröße auch das Spannungsniveau, mit dem die Folie 
belastet werden kann, zu dem Versuch passen muss. Zudem ist die „Grundausstattung“, 
bestehend aus der Hardware (für jede Folie ist ein Handle erforderlich) und Software (Prog-
ramm zur Messwertaufnahme und Auswertung) nicht unter einem Preis von etwa 
20-25.000 € zu beziehen. Für jedes weitere Handle erhöht sich der Preis um etwa 5.000 € 
(Stand 07/2007). Die im Vorversuch verwendete Folie (Typ 3150) mit einem Messsensor von 
37 cm x 42 cm kann mit dem Messsystem des Lehrstuhls für Mechanik und Baukonstruktion 
nur bis 125 psi (entspricht etwa 862 kN/m²) verwendet werden und war deshalb für die Ver-
suche DF1 bis DF5 ungeeignet. Mit der aktuellen Gerätegeneration der Fa. Tekscan kann 
die Empfindlichkeit der Sensoren um den Faktor 2-3 nach oben oder unten angepasst wer-
den, so dass eine Maximalspannung von etwa 375 psi (entspricht 2586 kN/m²) gemessen 
werden kann. Der eingesetzte Sensor ist der einzige, der hinsichtlich seiner Größe und dem 
maximalen Spannungsniveau für großmaßstäblichere Versuche in Frage kommt. Im Rahmen 
eines genehmigten Forschungsvorhabens wird die Spannungsverteilung unter Fundamenten 
mit einer Grundfläche von 1,2 m x 1,2 m und 1,4 m x 1,4 m gemessen. Zur Spannungsmes-
sung unter einem Viertel des Fundamentes sind dann vier Sensorfolien erforderlich, so dass 
unter Ausnutzung der Symmetrie die Spannungsverteilung unter dem Fundament angege-
ben werden kann. 
 
7.4 Untersuchungen an Bodenplatten 
 
Bodenplatten sind infolge ihrer geringen Bauteildicken nicht zwangsläufig als starr gegenü-
ber dem Baugrund einzustufen (siehe Kapitel 2). Sie verhalten sich näherungsweise elas-
tisch [Timm 2003], d.h. unter den einwirkenden Lasten aus Stützen oder Wandscheiben 
kommt es zu lokalen Durchbiegungen, was Auswirkungen auf die Sohlspannungsverteilung 
hat.  
Für das extreme Beispiel eines biegeweichen Fundamentes auf steifem Boden ist die Sohl-
spannungsverteilung in Bild 7-7 dargestellt. Eine deutliche Spannungskonzentration unter-
halb der einwirkenden Last führt zu einer (stark) vergrößerten Bodenreaktionskraft unterhalb 
des Durchstanzkegels. Der Ansatz einer geradlinig verteilten Sohlspannung oder das Ergeb-
nis von linear-elastischen FE-Berechnungen der Bodenplatte würden hier möglicherweise zu 
einer unwirtschaftlichen Durchstanzbemessung führen. 
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Bild 7-7  Sohlspannungsverteilung bei biegeweichen Fundamenten unter Einzellasten  
Zudem gibt es bislang nur sehr wenige Untersuchungen zum Durchstanzverhalten an Bo-
denplatten. Dies ist wenig verwunderlich, da die Bodenreaktionskraft bei den bisherigen 
Durchstanzversuchen nicht untersucht wurde. Isoliert betrachtet ist das Durchstanzverhalten 
von Bodenplatten mit dem von Flachdecken infolge der ähnlichen Schlankheitsverhältnisse 
vergleichbar.   
Durchstanzversuche an Fundamentplatten ohne Berücksichtigung einer Bodenreaktion wur-
den bislang von Timm [Timm 2003] durchgeführt. Die Versuche hatten allerdings den Nach-
teil, dass die Fundamente linienförmig aufgelagert waren (siehe Kapitel 2) und somit die Er-
gebnisse aus diesen Versuchen zur Neigung des Durchstanzkegels und zur Versagenslast 
einer auf Boden gelagerten Platte nicht übertragbar sind. 
Die Notwendigkeit von Durchstanzversuchen an auf Boden aufgelagerten Fundamentplatten 
wird verstärkt, wenn der Aufwand zur Erhöhung des Durchstanzwiderstandes von Einzelfun-
damenten und Platten miteinander verglichen wird. Bei Einzelfundamenten kann problemlos 
durch eine Vergrößerung der Fundamenthöhe eine Anpassung des Durchstanzwiderstandes 
erfolgen, da die statische Nutzhöhe nahezu linear die Durchstanztragfähigkeit erhöht. Bei 
Bodenplatten ist eine Erhöhung des Durchstanzwiderstandes häufig nur durch zusätzliche 
Durchstanzbewehrung (z.B. Ankerkopfplatten) möglich oder aber durch Verstärkungen der 
Fundamentplatte im Bereich der Lasteinleitung (Anvoutungen). 
Hinsichtlich der Sohlspannungsverteilung wurden praktisch alle bisherigen Laborversuche an 
starren Fundamenten durchgeführt. Bodenplatten wurden lediglich bei einigen Bauwerksver-
suchen untersucht [Gruhle 1977], [Schultze, Biedermann 1981]. Bei den Versuchen von La-
zebrik (1970), Leach (1978) und Seiffert (1971) erfolgte die Spannungsmessung in unter-
schiedlichen Bodenarten direkt unterhalb von massiven Bodenplatten. Es zeigen sich erheb-
liche Sohlspannungsmaxima direkt unter den Stützen. Versuchstechnisch wäre die Untersu-
chung von Bodenplatten in der Versuchsgrube des Institutes möglich, wobei eine maßstäbli-
che Verkleinerung der Platten im Verhältnis von ca. 1:8 bis 1:10 erforderlich wäre. In diesem 
Fall könnte eine Bodenplatte mit neun Stützen geprüft werden, wobei die Platte eine stati-
sche Nutzhöhe von etwa 10-15 cm hätte. Schwierig ist hingegen, die realen Steifigkeitsver-
hältnisse zwischen Boden und Bauwerk (Systemsteifigkeit) in den Versuchen abzubilden.  
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8 Zusammenfassung und Ausblick 
Beim Durchstanznachweis von Fundamenten wird die Spannungsverteilung in der Sohlfuge 
sehr vereinfacht nach dem Spannungstrapezverfahren ermittelt. Infolgedessen wird eine 
Interaktion zwischen Bauwerk und Baugrund nicht berücksichtigt. Im Rahmen eines gemein-
sam mit dem Lehrstuhl und Institut für Massivbau (IMB) durchgeführten AiF- Forschungsvor-
habens wurden erstmals Durchstanzversuche an Fundamenten auf realem Baugrund durch-
geführt.  
Anhand der Untersuchungen, die durch Versuchsergebnisse aus der Literatur ergänzt wur-
den, waren zwei Fragestellungen zu untersuchen: 
1. Welche Neigung des Durchstanzkegels ist bei Fundamenten realistisch? 
2. Stellt der Ansatz der vereinfachten Sohlspannungsverteilung eine sinnvolle Nähe-
rung beim Durchstanznachweis von Fundamenten dar? 
Ein Vergleich der nationalen und ausgewählten internationalen Normen in Kapitel 2 hat ge-
zeigt, dass die Durchstanztragfähigkeit von Fundamenten sehr unterschiedlich geregelt ist. 
Dies ist im Wesentlichen auf die unterschiedliche Neigung des Durchstanzkegels und den 
daraus resultierenden Ansatz der Bodenreaktionskraft zurückzuführen. Einige Normen wie 
der British Standard 8110-1997 oder der EC2 führen beim Durchstanznachweis zusätzliche 
Kriterien zur Begrenzung der Schubspannungen am Stützenanschnitt ein, bei denen die Bo-
denreaktionskraft nicht berücksichtigt wird. Insbesondere bei gedrungenen Platten werden 
diese Kriterien häufig maßgebend und ersetzen den eigentlichen Durchstanznachweis.  
Durch den Normenvergleich konnte die Beobachtung von Ricker/Hegger in [Hegger et al. 
2005], [Hegger et al. 2006 (a)], dass DIN 1045-1 und das Heft 525 des DAfStB für gedrun-
gene Fundamente mit einer Schubschlankheit λ < 1,5 tendenziell höhere Durchstanzlasten 
berechnen als die internationalen Normen, nochmals bestätigt werden. Durch die Ergebnisse 
der gemeinsam mit dem IMB durchgeführten Versuche konnte bestätigt werden, dass die an 
Flachdecken kalibrierte Gleichung nach DIN 1045-1 nicht ohne weiteres auf gedrungene 
(Fundament-) Platten übertragen werden kann, da sie zu hohe Durchstanzlasten vorhersagt.  
Die Versuche zum Durchstanzverhalten von Fundamenten wurden in Kapitel  3 beschrieben, 
die Versuchsergebnisse werden in Kapitel 4 vorgestellt. Bei den Versuchen wurde neben der 
Lagerungsdichte des Sandes auch die Schubschlankheit durch Wahl unterschiedlicher Plat-
tendicken und Stützenabmessungen variiert. Ein Fundament war mit Schubbewehrung ver-
sehen. Alle Versuche versagten auf Durchstanzen. Die Versagensrisse verliefen mit einer 
Neigung von 45° bezogen auf die Horizontale deutlich steiler, als in Versuchen an Flachde-
cken beobachtet wurde. Die Spannungsverteilung unterhalb der Fundamente hing neben der 
Lagerungsdichte des Bodens stark vom Belastungsniveau bezogen auf den rechnerischen 
Grundbruchwiderstand ab. 
Durch die gemeinsam mit dem IMB durchgeführten Versuche kann die Beobachtung von 
Dieterle bestätigt werden, dass die Schubschlankheit den Durchstanzwiderstand beeinflusst. 
Für gedrungene Fundamente ist die maximale Schubspannung geringer als bei schlanken 
Platten. Diese Tatsache wird von keiner der internationalen Normen berücksichtigt, da die 
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Schubschlankheit in den empirischen Bemessungsgleichungen nicht enthalten ist. Am Insti-
tut für Massivbau (IMB) wurde von Ricker/Hegger auf Basis einer Datenbank die Durch-
stanzgleichung der DIN 1045-1 für Fundamente um den Einfluss der Schubschlankheit er-
weitert (Kapitel 5). Dieser Ansatz unterscheidet sich auch durch die geänderte Nachweisfüh-
rung im Abstand 1,0 d vom Stützenrand, die eine realitätsnahe Berücksichtigung der Boden-
reaktionskraft ermöglicht.  
Der schubbewehrte Versuch DF3 hat gezeigt, dass die gut verankerte Schubbewehrung den 
Durchstanzwiderstand im Vergleich zu dem gleichen Fundament ohne Querkraftbewehrung 
um den Faktor 2,2 gesteigert hat. Dieser Wert bestätigt im Wesentlichen den durch Versuche 
an Flachdecken abgeleiteten Faktor an Flachdecken. Um diesen Wert verifizieren zu kön-
nen, sind weitere Versuche erforderlich. 
Um die aus gemeinsam mit dem IMB durchgeführten Versuchen gewonnen Ergebnisse hin-
sichtlich der Sohlspannungsverteilung zu verifizieren und in einen Berechnungsansatz ein-
fließen zu lassen, war eine Erweiterung der Datenbasis erforderlich. Aus diesem Grund wur-
de vom Verfasser eine Versuchsdatenbank zur Sohlspannungsverteilung unter Fundamen-
ten erstellt und in Kapitel 6 vorgestellt. Mit Hilfe der Datenbanken wurden die Einflüsse der 
Einbindetiefe, der Lagerungsdichte und des Belastungsniveaus erarbeitet. Es konnte ein 
Bemessungsansatz zur Ermittlung der Bodenreaktionskraft unterhalb eines realitätsnahen 
Durchstanzkegels (45° Neigung zur Horizontalen) gefunden werden, der vom Belastungsni-
veau und der Lagerungsdichte des Bodens abhängt. 
Insgesamt konnte die aufgrund von theoretischen Überlegungen erwartete Spannungsumla-
gerung zur Fundamentmitte hin bei zunehmender Belastung beobachtet werden. Während 
bei geringem Lastniveau bis etwa 20% des charakteristischen, rechnerischen Grundbruch-
widerstandes eine Spannungskonzentration unter den Fundamentecken– und rändern ge-
messen wurde, lagerten sich die Spannungen bei zunehmender Belastung zur Stütze hin 
um. Unmittelbar vor Erreichen der Grundbruchlast konnte unabhängig von der Lagerungs-
dichte des Bodens eine konvex verteilte Spannungsverteilung mit einem Spannungsmaxi-
mum unter der Fundamentmitte gemessen werden. Die Grundidee des Forschungsvorha-
bens, unter Berücksichtigung der Boden-Bauwerk-Interaktion beim Durchstanznachweis un-
terhalb des Durchstanzkegels eine größere Bodenreaktionskraft ansetzen zu können, konnte 
damit bestätigt werden. Die aus der Literatur und den gemeinsam mit dem Institut für Mas-
sivbau durchgeführten Versuchen gewonnenen Erkenntnisse zeigen aber auch, dass die 
experimentell ermittelten Tragfähigkeiten der Fundamente deutlich über den nach DIN 4017 
[DIN4017:2006] ermittelten Grundbruchwiderständen lagen. Aus diesem Grund ist die Span-
nungsumlagerung zur Fundamentmitte bei Erreichen der rechnerischen Grundbruchlast zwar 
nachweisbar, aber noch nicht abgeschlossen. Bei einer verbesserten Abschätzung der tat-
sächlichen Grundbruchlast ist eine höhere Konzentration der Sohlspannungen unterhalb des 
Durchstanzkegels zu erwarten, was in einzelnen Versuchen auch nachgewiesen wurde. 
Um die Sohlspannungskonzentration unterhalb des Durchstanzkegels in Abhängigkeit vom 
Quotienten aus aufgebrachter Belastung und rechnerischer Grundbruchlast rechnerisch dar-
zustellen, wurden Regressionsgeraden ermittelt. Diese geben in Abhängigkeit von der Lage-
rungsdichte des Bodens und vom Belastungsniveau ein Verhältnis der Spannungen unter-
halb des Durchstanzkegels zur durchschnittlichen Spannung (σ = P/A) an.  
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Die Berücksichtigung der Spannungsumlagerung ergibt für gedrungene Fundamente 
(λ < 1,5) zum Teil zu deutlich höheren Durchstanzlasten als bei Ansatz einer konstanten 
Spannungsverteilung (siehe Berechnungsbeispiel in Kapitel 6,  Zuwachs ca. 14,6%). Grund 
hierfür ist, dass die Bodenreaktionskraft größer ist als bei Ansatz einer konstanten Sohl-
spannung und demzufolge die einwirkende Stützenlast stärker reduziert wird.   
Bei biegeschlanken Bauwerken wie Flachdecken oder Fundamenten mit λ > 2 ist der Effekt 
der Spannungsumlagerung gering und braucht nicht berücksichtigt zu werden. Für diese 
Fälle stellt der derzeitige Ansatz einer konstanten Sohlspannungsverteilung in den nationa-
len und internationalen Normen eine sinnvolle Vereinfachung dar, die auf der sicheren Seite 
liegt. 
Trotz intensiver Forschung auf dem Gebiet des Durchstanzens liegt noch kein allgemein gül-
tiges Berechnungsmodell vor. Aus diesem Grund bilden (halb-) empirische Bemessungsglei-
chungen die Grundlage für die normativen Regelungen. Infolge der wenigen Versuche an 
gedrungenen (Fundament-) Platten mit einer Schubschlankheit λ < 1,5 ist eine Ausweitung 
der Datenbanken für diesen Bereich erforderlich. Dies gilt insbesondere vor dem Hinter-
grund, dass gedrungene und schlanke (Fundament-) Platten möglicherweise ein unter-
schiedliches Tragverhalten besitzen. Hierzu werden derzeit weitere Versuche zum Durch-
stanzen von gedrungenen Fundamenten unter Beachtung der Boden-Bauwerk-Interaktion 
durchgeführt. Neben den zuvor verwendeten Druckkissen kommen auch Foliensensoren zur 
Messung der Sohlspannungsverteilung zum Einsatz.  
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Bezeichnungen und Begriffe 
Einheiten: 
Dehnung: ‰ bzw. µm/m 
Kraft: N, kN, MN 
Spannung: MPa, N/mm², kN/m², MN/m² 
Verformung: mm, cm, m 
Zeit: h bzw. d 
 
Große lateinische Buchstaben 
A Querschnittsfläche / Sohlfläche des Fundaments 
Ac Querschnittsfläche des Betons 
As Querschnittsfläche des Betonstahls 
Asw Querschnittsfläche der Querkraftbewehrung 
A0 bzw. Acrit Fläche unterhalb des Durchstanzkegels 
C Vorfaktor 
D Lagerungsdichte des Bodens 
E Elastizitätsmodul 
Ec Elastizitätsmodul des Betons 
Ec,m mittlerer Elastizitätsmodul des Betons 
Es Elastizitätsmodul des Betonstahls / Steifemodul des Bodens 
F Einwirkung, Kraft, Last 
ID bezogene Lagerungsdichte des Bodens 
Ks Steifigkeitsverhältnis Baugrund-Bauwerk 
K0 Erdruhedruckbeiwert 
Rn,k charakteristischer Grundbruchwiderstand 
Rn,d Bemessungswiderstand für Grundbruch 
Rs Ratio Stress  
Rf Ratio Forces 
VEd Bemessungswert der einwirkenden Querkraft 
VF Durchstanzlast 
Vflex maximal aufnehmbare Querkraft im Grenzzustand der Biegetragfähigkeit 
Vct Durchstanzwiderstand ohne Querkraftbewehrung 
VRd Bemessungswert des Durchstanzwiderstandes 
Vsy Durchstanzwiderstand mit Querkraftbewehrung 
Vtest Durchstanzlast im Versuch 
Vu,max maximale Querkrafttragfähigkeit von schubbewehrten Platten 
 
Kleine lateinische Buchstaben 
a Abstand vom Stützenrand zum betrachteten Rundschnitt / Abstand vom Stüt-
zenrand zum Momentennullpunkt 
c Betondeckung / Kohäsion des Bodens 
d statische Nutzhöhe 
Seite A-iv  Bezeichnungen und Begriffe 
db Fundamentdicke 
ds Durchmesser des Betonstahls 
e Porenzahl des Bodens 
fc Druckfestigkeit des Betons 
fck charakteristische Druckfestigkeit des Betons 
fcm mittlere Druckfestigkeit des Betons 
f1c einaxiale Druckfestigkeit des Betons 
fct Zugfestigkeit des Betons 
fctm mittlere Zugfestigkeit des Betons 
f1ct einaxiale Zugfestigkeit des Betons 
fc,cyl Zylinderdruckfestigkeit des Betons 
fc,cube Würfeldruckfestigkeit des Betons 
fy Streckgrenze des Betonstahls 
g Eigengewicht 
h Plattendicke 
k Maßstabsfaktor der statischen Nutzhöhe 
l Länge, Stützweite 
lw Länge oder Radius des schubbewehrten Bereiches 
lch charakteristische Länge 
n Anzahl / Porenanteil des Bodens 
q Verkehrslast 
srm mittlerer Rissabstand 
sw radialer Abstand der Durchstanzbewehrung 
t Einbindetiefe des Fundaments 
u Umfang des kritischen Rundschnitts 
v Variationskoeffizient / Querkraft pro Längeneinheit 
 
Griechische Buchstaben 
ε Dehnung 
εc Betondehnung 
Δε Dehnungsdifferenz 
ϕ (charakteristischer) Reibungswinkel des Bodens 
γ Wichte des Bodens 
λ Schubschlankheit 
κ Maßstabsfaktor der statischen Nutzhöhe 
ν Poissonzahl 
ξi, ξm Definition und Mittelwert der Sicherheit 
ρ Einbaudichte des Bodens 
ρl geometrischer Bewehrungsgrad des Betonstahls 
ρl’ geometrischer Bewehrungsgrad der Druckbewehrung 
σ Spannung 
σc Betondruckspannung 
σs Betonstahlspannung 
τ mittlere Schubspannung im Nachweisschnitt 
τbm mittlere Verbundspannung des Betonstahls 
ω mechanischer Bewehrungsgrad 
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Indizes 
95% 95%-Fraktilwert 
5% 5%-Fraktilwert 
c Beton 
Ed Bemessungswert einer Beanspruchung 
m mittel 
R Tragwiderstand 
s Betonstahl  
t Zug 
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1 Versuch DF1 
 
1.1 Materialkennwerte 
1.1.1 Beton B25 
 
Zement Zuschlag Wasser Ausbreitmaß 
Art Menge 0 - 2 mm 2 - 8 mm 8 - 16 mm Menge w/z 
[-] [kg/m³] [kg/m³] [kg/m³] [kg/m³] [kg/m³] [-] [cm] 
CEM III A 
32,5 N 
370 690 430 670 165 0,5 43 
Tabelle 1-1  Zusammensetzung des verwendeten Betons [Hegger et al. 2005] 
Prüfalter βW βZyl βBz βSz E-Modul 
[d] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 
8 25,0 20,2 2,81 1,63 24000 
Tabelle 1-2  Mittelwerte der Betonfestigkeiten (Fundament) [Hegger et al. 2005] 
Prüfalter βW βZyl βBz βSz E-Modul 
[d] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 
6 61,6 45,8 - - 31400 
Tabelle 1-3  Mittelwerte der Betonfestigkeiten (Stützenanschnitt) [Hegger et al. 2005] 
 
1.1.2 Boden 
 
Einbaudichte Porenanteil Porenzahl Lagerungsdichte Reibungswinkel Kohäsion 
ρ [t/m³] n [-] e [-] D [-] ϕ [°] c [kN/m²] 
1,555 0,404 0,678 0,3999 33,46 0 
Tabelle 1-4  Bodenkennwerte [Hegger et al. 2005] 
rechnerisch charakteristischer 
Grundbruchwiderstand 
zugehörige durchschn.
Sohlspannung
Bruchlast durchschn. Sohlspannung 
bei Bruchlast 
[kN] [kN/m²] [kN] [kN/m²] 
463 572 551 680 
Tabelle 1-5  Rechnerisch charakteristischer Grundbruchwiderstand und Bruchlast  
Seite A-2 Anhang: Versuch DF1 
1.2 Bewehrung und Messtechnik 
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Bild 1-1 Lage der Bewehrung [Hegger et al. 2005] 
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Bild 1-2 Biegeformen [Hegger et al. 2005] 
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Bild 1-3 Bewehrung (links) und Erddruckgeber (rechts) – Übersicht [Hegger et al. 2005]
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Bild 1-4 Anordnung der Erddruck- und Weggeber [Hegger et al. 2005] 
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1.3 Riss- und Bruchbilder 
 
Bild 1-5 Rissskizzen [Hegger et al. 2005] 
 
Bild 1-6 Rissbild – Fundamentunterseite [Hegger et al. 2005] 
Anhang: Versuch DF1 Seite A-5 
 
 
Bild 1-7 Durchstanzkegel – Frontal [Hegger et al. 2005] 
 
Bild 1-8 Durchstanzkegel – Draufsicht [Hegger et al. 2005] 
 
 
 
 
42° 
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1.4 Sohlspannungsverteilung  
1.4.1 Sohlspannungsverteilung in Schnitten 
 
Reihe 1 
Reihe 2 
Reihe 3 
Reihe 5 
Reihe 4 
Spalte A Spalte B Spalte C Spalte D Spalte E 
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Stützen- 
last [kN] 
durchschn.  
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grund-
bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 100 463 0,17 405 500 463 0,87
243 300 463 0,52 551 680 463 1,19
 
Bild 1-9 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 1 
(Messfehler eliminiert)
Anhang: Versuch DF1 Seite A-7 
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Sohlspannung 
[kN/m²] 
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derstand [kN] 
Rf 
81 100 463 0,17 405 500 463 0,87
243 300 463 0,52 551 680 463 1,19
 
Bild 1-10 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 3 
(Messfehler eliminiert) 
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81 100 463 0,17 405 500 463 0,87
243 300 463 0,52 551 680 463 1,19
 
Bild 1-11 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 5 
(Messfehler eliminiert) 
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81 100 463 0,17 405 500 463 0,87
243 300 463 0,52 551 680 463 1,19
 
Bild 1-12 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe A 
(Messfehler eliminiert) 
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Rf 
81 100 463 0,17 405 500 463 0,87
243 300 463 0,52 551 680 463 1,19
 
Bild 1-13 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe B 
(Messfehler eliminiert) 
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81 100 463 0,17 405 500 463 0,87
243 300 463 0,52 551 680 463 1,19
 
Bild 1-14 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe D 
(Messfehler eliminiert) 
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81 100 463 0,17 405 500 463 0,87
243 300 463 0,52 551 680 463 1,19
 
Bild 1-15 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe E 
(Messfehler eliminiert) 
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1.4.2 Dreidimensionale Spannungsverteilung  
 
 
Bild 1-16 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF1, Laststufe 
100 kN/m², Rf = 0,17 (Messfehler eliminiert) 
 
 
 
 
Bild 1-17 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF1, Laststufe 
300 kN/m², Rf = 0,52 (Messfehler eliminiert) 
Seite A-14 Anhang:  
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Bild 1-18 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF1, Laststufe 
500 kN/m², Rf = 0,87 (Messfehler eliminiert) 
 
 
 
 
Bild 1-19 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF1, Laststufe 
670 kN/m², Rf = 1,19 (Messfehler eliminiert) 
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2 Versuch DF2 
2.1 Materialkennwerte 
2.1.1 Beton B25 
 
Zement Zuschlag Wasser Ausbreitmaß 
Art Menge 0 - 2 mm 2 - 8 mm 8 - 16 mm Menge w/z 
[-] [kg/m³] [kg/m³] [kg/m³] [kg/m³] [kg/m³] [-] [cm] 
CEM III A 
32,5 N 
376 640 460 660 166 0,5 49 
Tabelle 2-1  Zusammensetzung des verwendeten Betons [Hegger et al. 2005] 
Prüfalter βW βZyl βBz βSz E-Modul 
[d] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 
8 24,1 22,0 3,02 1,76 22600 
Tabelle 2-2  Mittelwerte der Betonfestigkeiten (Fundament) [Hegger et al. 2005] 
Prüfalter βW βZyl βBz βSz E-Modul 
[d] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 
4 42,2 35,8 - - 29800 
Tabelle 2-3  Mittelwerte der Betonfestigkeiten (Stützenabschnitt) [Hegger et al. 2005] 
2.1.2 Boden 
 
Einbaudichte Porenanteil Porenzahl Lagerungsdichte Reibungswinkel Kohäsion 
ρ [t/m³] n [-] e [-] D [-] ϕ [°] c [kN/m²] 
1,730 0,337 0,509 0,9078 39,41 0 
Tabelle 2-4 Bodenkennwerte [Hegger et al. 2005] 
 
rechnerisch charakteristischer 
Grundbruchwiderstand 
zugehörige durchschn.
Sohlspannung
Bruchlast durchschn. Sohlspannung 
bei Bruchlast 
[kN] [kN/m²] [kN] [kN/m²] 
1235 1525 530 654 
Tabelle 2-5  Rechnerisch charakteristischer Grundbruchwiderstand und Bruchlast 
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2.2 Bewehrung und Messtechnik 
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Bild 2-1 Lage der Bewehrung [Hegger et al. 2005] 
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Bild 2-2 Biegeformen [Hegger et al. 2005] 
Anhang: Versuch DF2 Seite A-17 
 
 
Bild 2-3 Bewehrung – Übersicht [Hegger et al. 2005] 
 
 
Bild 2-4 Verteilung der Druckkissen in dem Fundament [Hegger et al. 2005] 
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2.3 Riss- und Bruchbilder 
 
Bild 2-5 Rissskizzen [Hegger et al. 2005] 
 
Bild 2-6 Rissbild – Fundamentunterseite [Hegger et al. 2005] 
Anhang: Versuch DF2 Seite A-19 
 
 
Bild 2-7 Durchstanzkegel – Frontal [Hegger et al. 2005] 
 
Bild 2-8 Durchstanzkegel – Draufsicht [Hegger et al. 2005] 
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 20
2.4 Sohlspannungsverteilung  
2.4.1 Sohlspannungsverteilung in Schnitten 
 
Reihe 1 
Reihe 2 
Reihe 3 
Reihe 5 
Reihe 4 
Spalte A Spalte B Spalte C Spalte D Spalte E
112 111 118 
126106 
108 
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116
102 110
112 
115104 
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111
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107
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90.00 [kN/m²] 300.00 [kN/m²] 500.00 [kN/m²]
660.00 [kN/m²] Extrapoliert
 
Stützen- 
last [kN] 
durchschn.  
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grund-
bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 90 1235 0,06 405 500 1235 0,33
243 300 1235 0,19 530 660 1235 0,43
 
Bild 2-9 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 1 
(Messfehler eliminiert) 
Anhang: Versuch DF2 Seite A-21 
 
 
Reihe 1 
Reihe 2 
Reihe 3 
Reihe 5 
Reihe 4 
Spalte A Spalte B Spalte C Spalte D Spalte E
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durchschn.  
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grund-
bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 90 1235 0,06 405 500 1235 0,33
243 300 1235 0,19 530 660 1235 0,43
 
Bild 2-10 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 2 
(Messfehler eliminiert) 
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Reihe 1 
Reihe 2 
Reihe 3 
Reihe 5 
Reihe 4 
Spalte A Spalte B Spalte C Spalte D Spalte E
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durchschn.  
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grund-
bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 90 1235 0,06 405 500 1235 0,33
243 300 1235 0,19 530 660 1235 0,43
 
Bild 2-11 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 3 
(Messfehler eliminiert) 
Anhang: Versuch DF2 Seite A-23 
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Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grund-
bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 90 1235 0,06 405 500 1235 0,33
243 300 1235 0,19 530 660 1235 0,43
 
Bild 2-12 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 4 
(Messfehler eliminiert)
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Reihe 1 
Reihe 2 
Reihe 3 
Reihe 5 
Reihe 4 
Spalte A Spalte B Spalte C Spalte D Spalte E
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Stützen- 
last [kN] 
durchschn.  
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grund-
bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 90 1235 0,06 405 500 1235 0,33
243 300 1235 0,19 530 660 1235 0,43
 
Bild 2-13 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 5 
(Messfehler eliminiert)
Anhang: Versuch DF2 Seite A-25 
 
 
Reihe 1 
Reihe 2 
Reihe 3 
Reihe 5 
Reihe 4 
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[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 90 1235 0,06 405 500 1235 0,33
243 300 1235 0,19 530 660 1235 0,43
 
Bild 2-14 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe A 
(Messfehler eliminiert)
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Reihe 1 
Reihe 2 
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Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 90 1235 0,06 405 500 1235 0,33
243 300 1235 0,19 530 660 1235 0,43
 
Bild 2-15 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe B 
(Messfehler eliminiert) 
 
Anhang: Versuch DF2 Seite A-27 
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char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 90 1235 0,06 405 500 1235 0,33
243 300 1235 0,19 530 660 1235 0,43
 
Bild 2-16 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe C 
(Messfehler eliminiert) 
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Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 90 1235 0,06 405 500 1235 0,33
243 300 1235 0,19 530 660 1235 0,43
 
Bild 2-17 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe D 
(Messfehler eliminiert) 
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Reihe 1 
Reihe 2 
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Sohlspannung 
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char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 90 1235 0,06 405 500 1235 0,33
243 300 1235 0,19 530 660 1235 0,43
 
Bild 2-18 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe E 
(Messfehler eliminiert) 
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2.4.2 Dreidimensionale Spannungsverteilung 
 
Bild 2-19 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF2, Laststufe 
90 kN/m², Rf = 0,06 (Messfehler eliminiert) 
 
 
 
 
 
Bild 2-20 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF2, Laststufe 
300 kN/m², Rf = 0,19 (Messfehler eliminiert) 
Anhang: Versuch DF2 Seite A-31 
 
 
Bild 2-21  Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF2, Laststufe 
500 kN/m², Rf = 0,33 (Messfehler eliminiert) 
 
 
 
 
 
Bild 2-22  Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF2, Laststufe 
670 kN/m², Rf = 0,43 (Messfehler eliminiert) 
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3 Versuch DF3 
3.1 Materialkennwerte 
3.1.1 Beton B25 
 
Zement Zuschlag Wasser Ausbreitmaß 
Art Menge 0 - 2 mm 2 - 8 mm 8 - 16 mm Menge w/z 
[-] [kg/m³] [kg/m³] [kg/m³] [kg/m³] [kg/m³] [-] [cm] 
CEM III A 
32,5 N 
376 710 460 670 192 0,6 47 
Tabelle 3-1  Zusammensetzung des verwendeten Betons [Hegger et al. 2005] 
Prüfalter βW βZyl βBz βSz E-Modul 
[d] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 
7 36,3 30,7 3,59 2,33 25800 
Tabelle 3-2  Mittelwerte der Betonfestigkeiten (Fundament) [Hegger et al. 2005] 
Prüfalter βW βZyl βBz βSz E-Modul 
[d] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 
2 61,9 50,1 - 3,50 33200 
Tabelle 3-3  Mittelwerte der Betonfestigkeiten (Stützenabschnitt) [Hegger et al. 2005] 
3.1.2 Boden 
 
Einbaudichte Porenanteil Porenzahl Lagerungsdichte Reibungswinkel Kohäsion 
ρ [t/m³] n [-] e [-] D [-] ϕ [°] c [kN/m²] 
1,744 0,332 0,497 0,948 39,41 0 
Tabelle 3-4  Bodenkennwerte [Hegger et al. 2005] 
rechnerisch charakteristischer 
Grundbruchwiderstand 
zugehörige durchschn.
Sohlspannung
Bruchlast durchschn. Sohlspannung 
bei Bruchlast 
[kN] [kN/m²] [kN] [kN/m²] 
1245 1537 1197 1478 
Tabelle 3-5  Rechnerisch charakteristischer Grundbruchwiderstand und Bruchlast 
Anhang: Versuch DF3 Seite A-33 
 
3.2 Bewehrung und Messtechnik 
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Bild 3-1 Lage der Bewehrung [Hegger et al. 2005] 
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Bild 3-2 Biegeformen [Hegger et al. 2005] 
 
 
Seite A-34 Anhang: Versuch DF3 
 34
 
Bild 3-3 Bewehrung und Druckmessdosen – Übersicht [Hegger et al. 2005] 
 
Bild 3-4 Verteilung der Druckkissen in dem Fundament [Hegger et al. 2005] 
Anhang: Versuch DF3 Seite A-35 
 
3.3 Riss- und Bruchbilder 
 
Bild 3-5 Rissskizzen [Hegger et al. 2005] 
 
Bild 3-6 Rissbild – Fundamentunterseite [Hegger et al. 2005] 
Seite A-36 Anhang: Versuch DF3 
 36
 
Bild 3-7 Sägeschnitt I [Hegger et al. 2005] 
 
Bild 3-8 Sägeschnitt II [Hegger et al. 2005] 
Anhang: Versuch DF3 Seite A-37 
 
3.4 Sohlspannungsverteilung  
3.4.1 Sohlspannungsverteilung in Schnitten 
 
Reihe 1 
Reihe 2 
Reihe 3 
Reihe 5 
Reihe 4 
Spalte A Spalte B Spalte C Spalte D Spalte E
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660.00 [kN/m²] 920.00 [kN/m²] 1100.00 [kN/m²]
1400.00 [kN/m²] Extrapoliert
 
Stützen- 
last [kN] 
durchschn.  
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grund-
bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
105 130 1245 0,08 745 920 1245 0,60
243 300 1245 0,20 891 1100 1245 0,72
405 500 1245 0,33 1134 1400 1245 0,91
535 660 1245 0,53     
Bild 3-9 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 1 
(Messfehler eliminiert) 
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Reihe 1 
Reihe 2 
Reihe 3 
Reihe 5 
Reihe 4 
Spalte A Spalte B Spalte C Spalte D Spalte E
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1400.00 [kN/m²] Extrapoliert
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durchschn.  
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grund-
bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
105 130 1245 0,08 745 920 1245 0,60
243 300 1245 0,20 891 1100 1245 0,72
405 500 1245 0,33 1134 1400 1245 0,91
535 660 1245 0,53     
 
Bild 3-10 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 2 
(Messfehler eliminiert) 
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Reihe 1 
Reihe 2 
Reihe 3 
Reihe 5 
Reihe 4 
Spalte A Spalte B Spalte C Spalte D Spalte E
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1400.00 [kN/m²] Extrapoliert
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durchschn.  
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grund-
bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
105 130 1245 0,08 745 920 1245 0,60
243 300 1245 0,20 891 1100 1245 0,72
405 500 1245 0,33 1134 1400 1245 0,91
535 660 1245 0,53     
 
Bild 3-11 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 3 
(Messfehler eliminiert) 
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Reihe 1 
Reihe 2 
Reihe 3 
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Reihe 4 
Spalte A Spalte B Spalte C Spalte D Spalte E
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char. Grund-
bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
105 130 1245 0,08 745 920 1245 0,60
243 300 1245 0,20 891 1100 1245 0,72
405 500 1245 0,33 1134 1400 1245 0,91
535 660 1245 0,53     
 
Bild 3-12 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 4 
(Messfehler eliminiert) 
Anhang: Versuch DF3 Seite A-41 
 
 
Reihe 1 
Reihe 2 
Reihe 3 
Reihe 5 
Reihe 4 
Spalte A Spalte B Spalte C Spalte D Spalte E
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660.00 [kN/m²] 920.00 [kN/m²] 1100.00 [kN/m²]
1400.00 [kN/m²] Extrapoliert
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durchschn.  
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grund-
bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
105 130 1245 0,08 745 920 1245 0,60
243 300 1245 0,20 891 1100 1245 0,72
405 500 1245 0,33 1134 1400 1245 0,91
535 660 1245 0,53     
 
Bild 3-13 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 5 
(Messfehler eliminiert) 
Seite A-42 Anhang: Versuch DF3 
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Reihe 1 
Reihe 2 
Reihe 3 
Reihe 5 
Reihe 4 
Spalte A Spalte B Spalte C Spalte D Spalte E
108 106 112 104 102
126106 
108 
114
116
102 110
112 
115104 
109
111
101
105
107
103
118
119
120
117
113
 
0
400
800
1200
1600
-450 -300 -150 0 150 300 450
Messgeberlage [mm]
So
hl
dr
uc
ks
pa
nn
un
ge
n 
[k
N
/m
²] 
130.00 [kN/m²] 300.00 [kN/m²] 500.00 [kN/m²]
660.00 [kN/m²] 920.00 [kN/m²] 1100.00 [kN/m²]
1400.00 [kN/m²] Extrapoliert
 
Stützen- 
last [kN] 
durchschn.  
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grund-
bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
105 130 1245 0,08 745 920 1245 0,60
243 300 1245 0,20 891 1100 1245 0,72
405 500 1245 0,33 1134 1400 1245 0,91
535 660 1245 0,53     
 
Bild 3-14 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe A 
(Messfehler eliminiert) 
Anhang: Versuch DF3 Seite A-43 
 
 
Reihe 1 
Reihe 2 
Reihe 3 
Reihe 5 
Reihe 4 
Spalte A Spalte B Spalte C Spalte D Spalte E
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[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
105 130 1245 0,08 745 920 1245 0,60
243 300 1245 0,20 891 1100 1245 0,72
405 500 1245 0,33 1134 1400 1245 0,91
535 660 1245 0,53     
 
Bild 3-15 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe B 
(Messfehler eliminiert) 
Seite A-44 Anhang: Versuch DF3 
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Reihe 1 
Reihe 2 
Reihe 3 
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Reihe 4 
Spalte A Spalte B Spalte C Spalte D Spalte E
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[kN/m²] 
char. Grund-
bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
105 130 1245 0,08 745 920 1245 0,60
243 300 1245 0,20 891 1100 1245 0,72
405 500 1245 0,33 1134 1400 1245 0,91
535 660 1245 0,53     
 
Bild 3-16 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe C 
(Messfehler eliminiert) 
Anhang: Versuch DF3 Seite A-45 
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bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
105 130 1245 0,08 745 920 1245 0,60
243 300 1245 0,20 891 1100 1245 0,72
405 500 1245 0,33 1134 1400 1245 0,91
535 660 1245 0,53     
 
Bild 3-17 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe D 
(Messfehler eliminiert) 
Seite A-46 Anhang: Versuch DF3 
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Reihe 1 
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Reihe 3 
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Spalte A Spalte B Spalte C Spalte D Spalte E
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char. Grund-
bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
105 130 1245 0,08 745 920 1245 0,60
243 300 1245 0,20 891 1100 1245 0,72
405 500 1245 0,33 1134 1400 1245 0,91
535 660 1245 0,53     
 
Bild 3-18 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe E 
(Messfehler eliminiert) 
Anhang: Versuch DF3 Seite A-47 
 
3.4.2 Dreidimensionale Spannungsverteilung  
 
Bild 3-19 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF3, Laststufe 
130 kN/m², Rf = 0,08 (Messfehler eliminiert) 
 
 
 
 
 
Bild 3-20 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF3, Laststufe 
300 kN/m², Rf = 0,20 (Messfehler eliminiert) 
Seite A-48 Anhang: Versuch DF3 
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Bild 3-21 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF3, Laststufe 
500 kN/m², Rf = 0,33 (Messfehler eliminiert) 
 
 
 
 
 
Bild 3-22 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF3, Laststufe 
660 kN/m², Rf = 0,53 (Messfehler eliminiert) 
Anhang: Versuch DF3 Seite A-49 
 
 
Bild 3-23 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF3, Laststufe 
920 kN/m², Rf = 0,60 (Messfehler eliminiert) 
 
 
 
 
 
Bild 3-24 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF3, Laststufe 
1100 kN/m², Rf = 0,72 (Messfehler eliminiert) 
Seite A-50 Anhang: Versuch DF3 
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Bild 3-25 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF3, Laststufe 
1400 kN/m², Rf = 0,91 (Messfehler eliminiert) 
 
Anhang: Versuch DF4 Seite A-51 
 
4 Versuch DF4 
4.1 Materialkennwerte 
4.1.1 Beton B25 
 
Zement Zuschlag Wasser Ausbreitmaß 
Art Menge 0 - 2 mm 2 - 8 mm 8 - 16 mm Menge w/z 
[-] [kg/m³] [kg/m³] [kg/m³] [kg/m³] [kg/m³] [-] [cm] 
CEM III A 
32,5 N 
372 710 460 670 187 0,6 48 
Tabelle 4-1  Zusammensetzung des verwendeten Betons [Hegger et al. 2005] 
Prüfalter βW βZyl βBz βSz E-Modul 
[d] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 
6 28,1 24,5 3,89 1,97 24000 
Tabelle 4-2  Mittelwerte der Betonfestigkeiten (Fundament) [Hegger et al. 2005] 
Prüfalter βW βZyl βBz βSz E-Modul 
[d] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 
3 90,0 74,0 - 4,38 38200 
Tabelle 4-3  Mittelwerte der Betonfestigkeiten (Stützenabschnitt) [Hegger et al. 2005] 
 
4.1.2 Boden 
 
Einbaudichte Porenanteil Porenzahl Lagerungsdichte Reibungswinkel Kohäsion 
ρ [t/m³] n [-] e [-] D [-] ϕ [°] c [kN/m²] 
1,764 0,3241 0,4796 1,007 39,41 0 
Tabelle 4-4  Bodenkennwerte [Hegger et al. 2005] 
rechnerisch charakteristischer 
Grundbruchwiderstand 
zugehörige durchschn.
Sohlspannung
Bruchlast durchschn. Sohlspannung 
bei Bruchlast 
[kN] [kN/m²] [kN] [kN/m²] 
1398 1726 1252 1546 
Tabelle 4-5  Rechnerisch charakteristischer Grundbruchwiderstand und Bruchlast 
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4.2 Bewehrung und Messtechnik 
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Bild 4-1 Lage der Bewehrung [Hegger et al. 2005] 
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Bild 4-2 Biegeformen [Hegger et al. 2005] 
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Bild 4-3 Bewehrungskorb [Hegger et al. 2005] 
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Bild 4-4 Anordnung der Messgeber [Hegger et al. 2005] 
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4.3 Riss- und Bruchbilder 
 
Bild 4-5 Rissskizzen [Hegger et al. 2005] 
 
Bild 4-6 Rissbild – Fundamentunterseite [Hegger et al. 2005] 
Anhang: Versuch DF4 Seite A-55 
 
 
Bild 4-7 Sägeschnitt [Hegger et al. 2005] 
 
Bild 4-8 Sägeschnitt (Draufsicht) [Hegger et al. 2005] 
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4.4 Sohlspannungsverteilung 
4.4.1 Sohlspannungsverteilung in Schnitten 
 
Reihe 1 
Reihe 2 
Reihe 3 
Reihe 5 
Reihe 4 
Spalte A Spalte B Spalte C Spalte D Spalte E
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100.00 [kN/m²] 320.00 [kN/m²] 540.00 [kN/m²]
640.00 [kN/m²] 960.00 [kN/m²] 1110.00 [kN/m²]
1410.00 [kN/m²] Extrapoliert
 
Stützen- 
last [kN] 
durchschn.  
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grund-
bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 100 1398 0,06 778 960 1398 0,56
259 320 1398 0,18 899 1110 1398 0,64
437 540 1398 0,31 1142 1410 1398 0,82
518 640 1398 0,37     
Bild 4-9 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 1 
(Messfehler eliminiert) 
Anhang: Versuch DF4 Seite A-57 
 
 
Reihe 1 
Reihe 2 
Reihe 3 
Reihe 5 
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640.00 [kN/m²] 960.00 [kN/m²] 1110.00 [kN/m²]
1410.00 [kN/m²] Extrapoliert
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durchschn.  
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grund-
bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 100 1398 0,06 778 960 1398 0,56
259 320 1398 0,18 899 1110 1398 0,64
437 540 1398 0,31 1142 1410 1398 0,82
518 640 1398 0,37     
 
Bild 4-10 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 2 
(Messfehler eliminiert) 
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[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 100 1398 0,06 778 960 1398 0,56
259 320 1398 0,18 899 1110 1398 0,64
437 540 1398 0,31 1142 1410 1398 0,82
518 640 1398 0,37     
 
Bild 4-11 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 3 
(Messfehler eliminiert) 
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last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 100 1398 0,06 778 960 1398 0,56
259 320 1398 0,18 899 1110 1398 0,64
437 540 1398 0,31 1142 1410 1398 0,82
518 640 1398 0,37     
 
Bild 4-12 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 4 
(Messfehler eliminiert) 
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Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 100 1398 0,06 778 960 1398 0,56
259 320 1398 0,18 899 1110 1398 0,64
437 540 1398 0,31 1142 1410 1398 0,82
518 640 1398 0,37     
 
Bild 4-13 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 5 
(Messfehler eliminiert) 
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Reihe 1 
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Reihe 3 
Reihe 5 
Reihe 4 
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Rf Stützen-
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durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 100 1398 0,06 778 960 1398 0,56
259 320 1398 0,18 899 1110 1398 0,64
437 540 1398 0,31 1142 1410 1398 0,82
518 640 1398 0,37     
 
Bild 4-14 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe A 
(Messfehler eliminiert) 
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char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 100 1398 0,06 778 960 1398 0,56
259 320 1398 0,18 899 1110 1398 0,64
437 540 1398 0,31 1142 1410 1398 0,82
518 640 1398 0,37     
 
Bild 4-15 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe B 
(Messfehler eliminiert) 
 
Reihe 1 
Reihe 2 
Reihe 3 
Reihe 5 
Reihe 4 
Spalte A Spalte B Spalte C Spalte D Spalte E
112 111 118 
108 116 107
104106 
114
102 110
112 
115126 
109
111
101
105
103
118
119
120
117
113
 
Anhang: Versuch DF4 Seite A-63 
 
 
0
400
800
1200
1600
2000
-450 -300 -150 0 150 300 450
Messgeberlage [mm]
So
hl
dr
uc
ks
pa
nn
un
ge
n 
[k
N
/m
²] 
100.00 [kN/m²] 320.00 [kN/m²] 540.00 [kN/m²]
640.00 [kN/m²] 960.00 [kN/m²] 1110.00 [kN/m²]
1410.00 [kN/m²] Extrapoliert
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Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grund-
bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
81 100 1398 0,06 778 960 1398 0,56
259 320 1398 0,18 899 1110 1398 0,64
437 540 1398 0,31 1142 1410 1398 0,82
518 640 1398 0,37     
 
Bild 4-16 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe C 
(Messfehler eliminiert) 
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81 100 1398 0,06 778 960 1398 0,56
259 320 1398 0,18 899 1110 1398 0,64
437 540 1398 0,31 1142 1410 1398 0,82
518 640 1398 0,37     
 
Bild 4-17 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe D 
(Messfehler eliminiert) 
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81 100 1398 0,06 778 960 1398 0,56
259 320 1398 0,18 899 1110 1398 0,64
437 540 1398 0,31 1142 1410 1398 0,82
518 640 1398 0,37     
 
Bild 4-18 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe E 
(Messfehler eliminiert) 
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4.4.2 Dreidimensionale Spannungsverteilung  
 
 
 
Bild 4-19 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF4, Laststufe 
100 kN/m², Rf = 0,06 (Messfehler eliminiert) 
 
 
 
 
 
Bild 4-20  Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF4, Laststufe 
320 kN/m², Rf = 0,18 (Messfehler eliminiert) 
Anhang: Versuch DF4 Seite A-67 
 
 
Bild 4-21  Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF4, Laststufe 
540 kN/m², Rf = 0,31 (Messfehler eliminiert) 
 
 
 
 
 
Bild 4-22  Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF4, Laststufe 
640 kN/m², Rf = 0,37 (Messfehler eliminiert) 
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Bild 4-23  Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF4, Laststufe 
960 kN/m², Rf = 0,56 (Messfehler eliminiert) 
 
 
 
 
 
Bild 4-24  Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF4, Laststufe 
1110 kN/m², Rf = 0,64 (Messfehler eliminiert) 
Anhang: Versuch DF4 Seite A-69 
 
 
Bild 4-25 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF4, Laststufe 
1410 kN/m², Rf = 0,82 (Messfehler eliminiert) 
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5 Versuch DF5 
5.1 Materialkennwerte 
5.1.1 Beton B25 
 
Zement Zuschlag Wasser Ausbreitmaß 
Art Menge 0 - 2 mm 2 - 8 mm 8 - 16 mm Menge w/z 
[-] [kg/m³] [kg/m³] [kg/m³] [kg/m³] [kg/m³] [-] [cm] 
CEM III A 
32,5 N 
370 710 453 668 189 0,6 49 
Tabelle 5-1  Zusammensetzung des verwendeten Betons [Hegger et al. 2005] 
Prüfalter βW βZyl βBz βSz E-Modul 
[d] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 
6 20,9 17,6 3,30 1,51 23300 
Tabelle 5-2  Mittelwerte der Betonfestigkeiten (Fundament) [Hegger et al. 2005] 
Prüfalter βW βZyl βBz βSz E-Modul 
[d] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] [N/mm²] 
3 74,6 62,8 - - 37700 
Tabelle 5-3  Mittelwerte der Betonfestigkeiten (Stützenabschnitt) [Hegger et al. 2005] 
5.1.2 Boden 
 
Einbaudichte Porenanteil Porenzahl Lagerungsdichte Reibungswinkel Kohäsion 
ρ [t/m³] n [-] e [-] D [-] ϕ [°] c [kN/m²] 
1,7 0,349 0,535 0,821 38,14 0 
Tabelle 5-4  Bodenkennwerte [Hegger et al. 2005] 
rechnerisch charakteristischer 
Grundbruchwiderstand 
zugehörige durchschn.
Sohlspannung
Bruchlast durchschn. Sohlspannung 
bei Bruchlast 
[kN] [kN/m²] [kN] [kN/m²] 
1277 1577 1130 1395 
Tabelle 5-5  Rechnerisch charakteristischer Grundbruchwiderstand und Bruchlast 
 
Anhang: Versuch DF5 Seite A-71 
 
5.2 Bewehrung und Messtechnik 
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Bild 5-1 Lage der Bewehrung [Hegger et al. 2005] 
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Bild 5-2 Biegeformen [Hegger et al. 2005] 
Tabelle A.3-1:  
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Bild 5-3 Bewehrungskorb [Hegger et al. 2005] 
 
Bild 5-4 Druckmessgeber (Fundamentunterseite) [Hegger et al. 2005] 
124 125
104106
108
114
116
102 110
112
115126
109
111
101
105
107
103
123 122
118
119
120
117
113
Reihe 1
Reihe 2
Reihe 3
Reihe 4
Reihe 5
Spalte A Spalte B Spalte CSpalte D Spalte E
101-120 Erddruckgeber
122-124 Setzungsmesser  
Bild 5-5 Messgeberanordnung [Hegger et al. 2005] 
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5.3 Riss- und Bruchbilder 
 
Bild 5-6 Rissskizzen [Hegger et al. 2005] 
 
Bild 5-7 Rissbild – Fundamentunterseite [Hegger et al. 2005] 
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Bild 5-8 Sägeschnitt – Frontal [Hegger et al. 2005] 
 
Bild 5-9 Sägeschnitt – Draufsicht [Hegger et al. 2005] 
 
43° 
Anhang: Versuch DF5 Seite A-75 
 
5.4 Sohlspannungsverteilung 
5.4.1 Sohlspannungsverteilung in Schnitten 
 
Reihe 1 
Reihe 2 
Reihe 3 
Reihe 5 
Reihe 4 
Spalte A Spalte B Spalte C Spalte D Spalte E
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80.00 [kN/m²] 340.00 [kN/m²] 560.00 [kN/m²]
680.00 [kN/m²] 900.00 [kN/m²] 1120.00 [kN/m²]
1340.00 [kN/m²] Extrapoliert
 
Stützen- 
last [kN] 
durchschn.  
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grund-
bruchwider-stand 
[kN] 
Rf Stützen-
last [kN]
durchschn. 
Sohlspannung 
[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
65 80 1277 0,05 729 900 1277 0,57
275 340 1277 0,22 907 1120 1277 0,71
454 560 1277 0,36 1085 1340 1277 0,85
551 680 1277 0,43     
Bild 5-10 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 1 
(Messfehler eliminiert) 
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[kN/m²] 
char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
65 80 1277 0,05 729 900 1277 0,57
275 340 1277 0,22 907 1120 1277 0,71
454 560 1277 0,36 1085 1340 1277 0,85
551 680 1277 0,43     
 
Bild 5-11 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 2 
(Messfehler eliminiert) 
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char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
65 80 1277 0,05 729 900 1277 0,57
275 340 1277 0,22 907 1120 1277 0,71
454 560 1277 0,36 1085 1340 1277 0,85
551 680 1277 0,43     
 
Bild 5-12 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 3 
(Messfehler eliminiert) 
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char. Grundbruchwi-
derstand [kN] 
Rf 
65 80 1277 0,05 729 900 1277 0,57
275 340 1277 0,22 907 1120 1277 0,71
454 560 1277 0,36 1085 1340 1277 0,85
551 680 1277 0,43     
 
Bild 5-13 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 4 
(Messfehler eliminiert) 
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65 80 1277 0,05 729 900 1277 0,57
275 340 1277 0,22 907 1120 1277 0,71
454 560 1277 0,36 1085 1340 1277 0,85
551 680 1277 0,43     
 
Bild 5-14 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe 5 
(Messfehler eliminiert) 
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derstand [kN] 
Rf 
65 80 1277 0,05 729 900 1277 0,57
275 340 1277 0,22 907 1120 1277 0,71
454 560 1277 0,36 1085 1340 1277 0,85
551 680 1277 0,43     
 
Bild 5-15 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe A 
(Messfehler eliminiert) 
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Rf 
65 80 1277 0,05 729 900 1277 0,57
275 340 1277 0,22 907 1120 1277 0,71
454 560 1277 0,36 1085 1340 1277 0,85
551 680 1277 0,43     
 
Bild 5-16 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe B 
(Messfehler eliminiert) 
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65 80 1277 0,05 729 900 1277 0,57
275 340 1277 0,22 907 1120 1277 0,71
454 560 1277 0,36 1085 1340 1277 0,85
551 680 1277 0,43     
 
Bild 5-17 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe C 
(Messfehler eliminiert) 
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Rf 
65 80 1277 0,05 729 900 1277 0,57
275 340 1277 0,22 907 1120 1277 0,71
454 560 1277 0,36 1085 1340 1277 0,85
551 680 1277 0,43     
 
Bild 5-18 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe D 
(Messfehler eliminiert) 
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65 80 1277 0,05 729 900 1277 0,57
275 340 1277 0,22 907 1120 1277 0,71
454 560 1277 0,36 1085 1340 1277 0,85
551 680 1277 0,43     
 
Bild 5-19 Sohlspannungsverteilung für verschiedene Laststufen im Schnitt, Messreihe E 
(Messfehler eliminiert) 
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5.4.2 Dreidimensionale Spannungsverteilung  
 
Bild 5-20 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF5, Laststufe 
80 kN/m², Rf = 0,05 (Messfehler eliminiert) 
 
 
 
 
 
Bild 5-21 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF5, Laststufe 
340 kN/m², Rf = 0,22 (Messfehler eliminiert) 
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Bild 5-22 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF5, Laststufe 
560 kN/m², Rf = 0,36 (Messfehler eliminiert) 
 
 
 
 
 
Bild 5-23 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF5, Laststufe 
680 kN/m², Rf = 0,43 (Messfehler eliminiert) 
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Bild 5-24 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF5, Laststufe 
900 kN/m², Rf = 0,57 (Messfehler eliminiert) 
 
 
 
 
 
Bild 5-25 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF5, Laststufe 
1120 kN/m², Rf = 0,71 (Messfehler eliminiert) 
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Bild 5-26 Spannungsverteilungen in der Sohlfläche für Versuchskörper DF5, Laststufe 
1340 kN/m², Rf = 0,85 (Messfehler eliminiert) 
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